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MÉTODO DE ESTIMATIVA DE CAPACIDADE DE CARGA DE ESTACAS EM 
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O dimensionamento de fundações profundas escavadas em maciços de rocha branda é 
geralmente complexo, subsidiado por métodos e relações de capacidade de carga 
empíricos e muito conservadores, resultando em projetos super dimensionados e obras 
mais caras. A otimização de projetos de estacas em rochas brandas exige a 
determinação de parâmetros de resistência e deformabilidade dos maciços, por meio de 
investigações de campo difíceis, onerosas e demoradas, sem ainda garantir a 
representatividade do maciço da estaca. Desta forma, esta pesquisa objetivou o 
desenvolvimento de uma metodologia simples e rápida para a estimativa da tensão de 
ruptura de estacas em rochas brandas, a partir da modelagem numérica de maciço 
representativo em função da cota GSI e parâmetros de resistência e deformabilidade 
determinados com o Critério de Ruptura de Hoek e Brown com o auxílio do programa 
de elementos finitos PLAXIS V8.2. As análises e resultados numéricos foram 
comparados aos métodos empíricos clássicos de distribuição de cargas e tensão de 
ruptura na estaca. A correlação obtida foi comparada com resultados de prova de carga 
de estaca em folhelho. Os resultados indicam que a nova correlação é uma ferramenta 
adequada para pré dimensionamentos de estacas em rochas brandas. 
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METHOD OF ESTIMATION OF LOAD CAPACITY OF PILES IN WEAK ROCKS 
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The design of deep foundations excavated in soft rock is usually complex, subsidized 
by empirical methods and conservative load capacity relations, resulting in oversized 
and expensive works. Project optimization of pile in soft rock requires the 
determination of strength and deformability parameters of the rock mass, through 
difficult and costly field investigations, without ensuring the representativeness of the 
results. Therefore, this research aimed at the development of a fast and simple 
methodology for the estimation of the strength capacity of piles in soft rocks, with basis 
on the numerical modeling of the rock mass, according to GSI code and stress-strain 
parameters from the of Hoek and Bronw strength criterion, with the aid of finite element 
software PLAXIS V 8.2. Analytical and numerical data were compared with the results 
of a field pile load test in shale rocky mass and produced an empirical correlation which 
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D – coeficiente de dano 
c′ – intercepto coesivo 
ϕ′ – ângulo de atrito interno 
γ – peso específico das camadas 
H – profundidade 
σtm – tração uniaxial do maciço 
MR – fator de redução do módulo do maciço  
𝐸𝐸𝑐𝑐 – módulo de elasticidade do concreto da estaca 
𝑣𝑣𝑐𝑐 – coeficiente de Poisson do concreto da estaca 
𝜎𝜎𝑝𝑝 – nível de tensão na ponta da estaca  
𝜎𝜎𝑡𝑡 – nível de tensão na cabeça da estaca  
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𝜎𝜎𝑛𝑛 – tensão normal radial 
𝑢𝑢 – dilatância 
𝑐𝑐𝑐𝑐 – coesão inicial da interface 
𝑐𝑐𝑟𝑟 – coesão residual da interface 
𝑐𝑐𝑝𝑝 – coesão de pico da interface 
𝑐𝑐𝑗𝑗 – coesão da interface 
Δ𝑦𝑦 – deslocamento axial 
𝜏𝜏𝑓𝑓 – resistência ao cisalhamento do fuste  
𝜏𝜏𝑟𝑟 – resistência residual ao cisalhamento do fuste  
ℎ, ℎ�, 𝑖𝑖𝑜𝑜, 𝑆𝑆𝐷𝐷ℎe 
𝑆𝑆𝐷𝐷𝑐𝑐𝑜𝑜 
– 
altura, altura média, ângulo de inclinação, desvios-padrão das alturas e 
dos ângulos das ranhuras do fuste, respectivamente 
R1, R2, R3 e R4 – graus de rugosidade do fuste 
𝛼𝛼 – 
Coeficiente de correlação entre resistência lateral e resistência à 
ccmpressão uniaxial 
𝜙𝜙𝑟𝑟  – ângulo de atrito residual da interface estaca-rocha 
𝜙𝜙𝑝𝑝  – ângulo de atrito de pico da interface estaca-rocha 
𝑅𝑅𝑅𝑅 – fator de rugosidade 
Δ𝑟𝑟 – profundidade média das ranhuras da interface estaca-rocha 
r𝑠𝑠 – raio nominal do fuste 
L𝑡𝑡 – comprimento do perfil lateral do fuste 
L𝑠𝑠 – comprimento nominal do fuste 
𝑞𝑞𝑠𝑠 – resistência lateral  
𝜙𝜙𝑏𝑏 – ângulo de atrito da interface 
𝜙𝜙𝑓𝑓 – ângulo de atrito da interface lisa 
i𝑜𝑜 – ângulo das endentações do fuste 
𝛽𝛽 – fator de ponderação 
Jr – índice de rugosidade das descontinuidades 
Ja – índice de alteração da superfície de descontinuidade 
𝜏𝜏𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 – tensão de cisalhamento lateral máxima 
𝛿𝛿𝑟𝑟 – deslocamento relativo estaca-fuste 
𝜓𝜓 – ângulo de dilatância 
ρ – recalque 
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ρ𝑚𝑚 – recalque máximo admissível 
ρ𝑑𝑑 – recalque de projeto 
𝜇𝜇 – coeficiente de atrito na lateral 
𝑞𝑞𝑡𝑡 – pressão total aplicada na cabeça da estaca 
𝑞𝑞𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 – tensão máxima permitida na ponta da estaca 
𝑞𝑞𝑓𝑓 – tensão máxima aplicada na ponta da estaca 
𝜎𝜎𝑦𝑦 – tensão na profundidade y 
𝑁𝑁𝑐𝑐 – fator de capacidade de carga devida à coesão de  TERZAHGI 
𝑁𝑁𝑞𝑞 – fator de capacidade de carga devida à sobrecarga de  TERZAHGI 
𝑁𝑁𝛾𝛾 – fator de capacidade de carga devida ao peso próprio de  TERZAHGI 
Iρ – fator de recalque 
𝑄𝑄𝑡𝑡  – carga transferida para a ponta da estaca 
𝑄𝑄𝑓𝑓, Q𝑠𝑠 – carga transferida para a lateral da estaca 
Q𝑠𝑠𝑢𝑢 – carga de pico mobilizada na lateral 
𝑄𝑄𝑝𝑝  – carga transferida para a ponta da estaca 
Qd – carga de projeto 
fs – fator de redução para condições últimas para a tensão na ponta 
𝑛𝑛 – fator de redução devido ao embutimento 
𝑓𝑓𝑏𝑏 – resistência mobilizada na ponta 
𝑓𝑓𝑏𝑏𝑏𝑏 – componente elástica da resistência mobilizada na ponta 
𝑓𝑓𝑏𝑏𝑝𝑝 – componente plástica da resistência mobilizada na ponta 
𝑓𝑓𝑠𝑠 – resistência mobilizada na lateral 
𝑓𝑓𝑠𝑠𝑏𝑏 – componente elástica da resistência mobilizada na lateral 
𝑓𝑓𝑠𝑠𝑝𝑝 – componente plástica da resistência mobilizada na lateral 
𝑓𝑓𝑏𝑏𝑦𝑦 – resistência mobilizada na lateral no ponto de limite elástico 
𝑓𝑓𝑏𝑏1 – resistência mobilizada na lateral no ponto onde 𝜌𝜌 𝐷𝐷⁄ = 1% 
NS – fator de capacidade de suporte 
Fρ – fator de segurança para o recalque 
Fc – fator de segurança para a capacidade de carga da estaca 
𝑓𝑓𝑐𝑐𝑐𝑐 – resistência à compressão característica do concreto 
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 “Quando se tem dúvida, assente a fundação na rocha” (tradução livre de KULHAWY 
e GOODMAN, 1980). 
 
As estacas em rocha são geralmente selecionadas como fundações quando a rocha não 
tem capacidade de suporte superficial suficiente, seja devido aos grandes 
carregamentos ou à qualidade baixa do maciço rochoso. Observa-se significante ganho 
de capacidade de carga quando se embute fundações, seja em solo ou rocha, 
especialmente as brandas.  
 
Normalmente a capacidade de suporte de carga de projeto é estimada via normas, 
correlações empíricas, análises teóricas e provas de carga em escala real (KULHAWY 
e GOODMAN, 1980). 
 
As normas que auxiliam o projeto de estacas em maciço rochoso competente 
geralmente não contemplam recomendações para recalque máximo admissível. Além 
disso, normas e códigos costumam subestimar expressivamente a capacidade de carga 
da rocha. O emprego de normas conservadores se justifica para estruturas pouco 
robustas, onde o carregamento é relativamente pequeno e, portanto, exige menor 
resistência da rocha (PELLS e TURNER, 1980). No entanto, para carregamentos 
elevados, comuns em grandes estruturas assentadas em rocha, é economicamente 
interessante determinar a capacidade de carga do maciço e adotar procedimentos de 
dimensionamento mais sofisticados, tais como as análises tensão-deformação, 
evitando-se o conservadorismo das normas.    
 
As provas de carga em escala real são os testes mais adequados e recomendados para a 
determinação da capacidade de carga da fundação. Porém, apresentam limitações 
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representadas pelo custo e tempo de execução elevados, além das dificuldades 
operacionais, principalmente para atingir o estado de ruptura. 
 
As correlações empíricas costumam ser empregadas para as fases iniciais do projeto e 
devem contar com coeficientes de segurança elevados, superiores aos adotados em 
projetos subsidiados por resultados de provas de carga. Isso se deve ao caráter restritivo 
das correlações, propostas e/ou validadas para condições e regiões específicas.  
 
HORVATH et al. (1983) observam que a eficiência da estaca convencional escavada 
em rocha branda não é otimizada por dois motivos: (i) a resistência lateral é menor que 
a resistência do material mais fraco (rocha ou concreto) e (ii) para carregamentos 
reduzidos, toda mobilização da resistência é lateral, com nenhuma ou pouca 
mobilização da ponta da estaca De fato, a ponta somente é mobilizada após ocorrer 
deslizamento na interface estaca-rocha com perda significativa da resistência lateral 
para o caso de estacas lisas ou atingir o estágio residual para estacas rugosas.  
 
Além disso, a complexidade e variabilidade dos maciços rochosos levam a 
superdimensionamentos pela incorporação arbitrária de certo valor, crescente ou 
decrescente, no risco da obra, representado pelo Fator de Segurança (KULHAWY e 
GOODMAN, 1980).  
 
Geralmente as fundações assentadas em rocha competente não têm seu 
dimensionamento limitado pela capacidade de carga e recalques na rocha/maciço e, 
sim, pela competência do elemento da fundação. No entanto, para grandes 
carregamentos, a correta estimativa das tensões máximas suportadas pela lateral e/ou 
ponta de estacas, assim como o recalque máximo, são de fundamental relevância.  
 
Apesar dos recentes avanços no uso de teorias numérico-analíticas, o dimensionamento 
de estacas escavadas em rocha ainda é realizado por meio dos métodos semi-empíricos, 
baseados em sua grande maioria na estimativa dos parâmetros geomecânicos do 
material onde serão assentadas as estacas, destacando-se principalmente a resistência à 
compressão uniaxial da rocha intacta e módulo de deformabilidade do maciço rochoso.  
Desta forma, a presente pesquisa pretende estudar o comportamento mecânico de 
estacas de fuste liso em maciços de rocha branda por meio dos métodos tensão –
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deformação, representado pelo método dos elementos finitos. As simulações numéricas 
permitem a determinação da distribuição de tensões para fuste e ponta da estaca, 
plastificação das regiões críticas, recalques e modos de ruptura, correspondendo a um 
nível de entendimento do comportamento da estaca muito mais amplo que o oferecido 






Esta pesquisa tem como objetivo geral estudar o comportamento de estacas escavadas 
em rocha branda por meio do método tensão-deformação, adotando-se o método dos 
elementos finitos para o desenvolvimento de análises numéricas com o programa 
comercial PLAXIS 8.2. As estacas a serem modelados são estacas de fuste liso 
embutidas em maciço de rocha branda, representando a condição mais crítica de 
dimensionamento de fundações profundas em rocha.   
 
Os objetivos específicos principais da pesquisa são: 
i. Revisar os métodos empíricos mais importantes da literatura para 
dimensionamento de estacas em rocha para posterior comparação de resultados;  
 
ii. Desenvolver uma metodologia simples para representação da estaca e maciço, 
que permita a determinação/estimativa de parâmetros de resistência e 
deformabilidade para a modelagem numérica do sistema estaca-rocha;  
 
iii. Realizar as simulações numéricas das provas de carga da estaca em maciço 
rochoso, representativos da condição de estaca de fuste liso em rocha branda; 
 
iv. Analisar o comportamento mecânico da prova de carga das estacas obtidos 
das simulações numéricas e comparar com o comportamento observado em 




v. Determinar as distribuições de carga para fuste e ponta das simulações 
numéricas e comparar tensões de ruptura com os valores determinados com os 
métodos empíricos da literatura; 
 
vi. Estabelecer a partir dos resultados numéricos uma correlação simples e prática 
entre a tensão de ruptura da estaca normalizada pela resistência à compressão 
uniaxial da rocha intacta branda e a relação geométrica raio/comprimento (R/L) 
de estaca de fuste liso. A correlação tem como premissas principais o uso de 
parâmetros de obtenção fácil, rápida e pouco onerosa, ampla aplicação a rochas 
brandas e a possibilidade de pré-dimensionamento da geometria de estacas.   
 
 
1.3 ORGANIZAÇÃO DA DISSERTAÇÃO 
 
Esta dissertação é composta por 5 capítulos e 1 apêndice, sendo esse primeiro capítulo 
uma introdução da pesquisa realizada com sua motivação e objetivos geral e 
específicos. 
 
O Capítulo 2 apresenta uma ampla revisão dos mecanismos de mobilização de carga 
em estacas, fatores de influência da resistência lateral e de ponta, especialmente o grau 
de rugosidade do fuste da estaca, além dos principais métodos de estimativas de 
capacidade de carga de estacas reportados na literatura. 
 
O Capítulo 3 apresenta a metodologia desenvolvida para as simulações numéricas de 
provas de carga de estacas em maciços representativos. Foram selecionados o Sistema 
de Classificação de Maciços GSI, Geological Strenght Index de HOEK & MARINOS 
(2005), e o critério de ruptura de Hoek e Brown (HOEK e al., 2002) para a determinação 
dos parâmetros exigidos no modelo constitutivo de Mohr-Coulomb para a modelagem 
numérica no PLAXIS. Aspectos e condições do programa foram testados e calibrados 
de forma a se obter a melhor representação numérica da prova de carga.   
 
O Capítulo 4 reúne os resultados e análises das simulações numéricas das provas de 
carga conforme a metodologia proposta no capítulo anterior e desenvolvidas com o 
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programa PLAXIS. Os resultados numéricos de distribuição de carga para o fuste e 
ponta e as cargas de rupturas são comparados com os métodos semi-empíricos clássicos 
da literatura, destacando-se LADANYI (1977), PELLS e TURNER (1979), 
WILLIAMS et al. (1980), KULHAWY e GOODMAN (1980), HORVATH et al. 
(1983), ROWE e ARMITAGE (1987a) e GOODMAN (1989). Apresenta ainda uma 
correlação prática, simples e rápida entre tensão de ruptura normalizada pela resistência 
à compressão uniaxial da rocha intacta e geometria da estaca para uso em pré-
dimensionamentos.  
 
O Capítulo 5 sumaria as principais conclusões da pesquisa e indica sugestões para 
pesquisas futuras no tema. 
 
Finalmente, o documento apresenta o Apêndice 1 com os métodos empíricos de 
dimensionamento de estacas, suas caractetísticas, suas limitações e processos de 




2 CAPÍTULO 2 
 REVISÃO BIBLIOGRÁFICA 
   
 
 
Apesar dos recentes avanços no uso de teorias numérico-analíticas, o dimensionamento 
de estacas escavadas em rocha é geralmente realizado por meio de métodos semi-
empíricos, baseados em sua grande maioria no conhecimento ou estimativa dos 
parâmetros geomecânicos do material onde serão assentadas as estacas, destacando-se 
principalmente a resistência à compressão uniaxial da rocha intacta e módulo de 
deformabilidade do maciço rochoso. Este capítulo apresenta aspectos e conceitos 
relativos ao comportamento de estacas escavadas em rocha, especialmente rochas 
brandas, à distribuição de tensões para fuste e ponta da estaca, fatores de influência 
relevante para a mobilização de resistência lateral e de ponta e os principais métodos 
de dimensionamento da literatura. 
 
2.1 MECANISMOS DE MOBILIZAÇÃO DE RESISTÊNCIA DE ESTACAS 
 
Os primeiros e mais importantes estudos sobre os mecanismos que governam o 
comportamento de estacas escavadas em rocha são representados por BISHNOI (1968), 
GILL (1970) e LADANYI e ROY (1972). As pesquisas sobre o assunto foram 
intensificadas ao final da década de 1970 e início da década seguinte com a publicação 
de grande quantidade de dados de campo e de laboratório e estudos teóricos. Destacam-
se os programas de pesquisa desenvolvidos pelas Universidades de Monash 
(WILLIAMS et al., 1980a), Sydney (PELLS et al., 1980) e Toronto (HORVATH, 
1978). Desde então, vários pesquisadores têm estudado o comportamento mecânico de 
estacas escavas, especialmente em rochas brandas.  
 
O carregamento das estacas embutidas em rocha é transmitido tanto lateralmente 
quanto pela ponta. O carregamento lateral resulta da adesão produzida pelo concreto da 
estaca no furo, seguida pelo cisalhamento na interface estaca-rocha quando a adesão 
inicial é perdida. O carregamento de ponta resulta do contato direto da estrutura na 
rocha (GOODMAN, 1989). A Figura 2.1 esquematiza a estaca de deformabilidade 𝐸𝐸𝑐𝑐 
e 𝑣𝑣𝑐𝑐 , de comprimento 𝐿𝐿  e diâmetro 𝐷𝐷  embutida em um material rochoso de 
deformabilidade 𝐸𝐸𝑟𝑟  e 𝑣𝑣𝑟𝑟  e resistência à compressão uniaxial 𝜎𝜎𝑐𝑐 . Quando o 
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carregamento é aplicado na cabeça da estaca (𝜎𝜎𝑚𝑚𝑝𝑝𝑎𝑎𝑐𝑐𝑐𝑐), surge uma tensão normal radial 
na interface (𝜎𝜎𝑛𝑛), devido ao efeito de Poisson e à dilatância 𝑢𝑢. Após rompimento da 
coesão inicial, 𝑐𝑐𝑐𝑐, e deslocamento, Δ𝑦𝑦, a interface passa a mobilizar a resistência ao 
cisalhamento da interface, 𝜏𝜏𝑓𝑓, transferindo parte do carregamento para a ponta, então  
solicitada pela tensão 𝜎𝜎𝑝𝑝.  
 
A rugosidade na interface pode ser caracterizada por medidas quantitativas relativas às 
asperezas ali presentes, tais como sua altura, altura média, ângulo de inclinação, e 
desvios-padrão das alturas e dos ângulos; respectivamente, ℎ, ℎ�, 𝑖𝑖𝑜𝑜, 𝑆𝑆𝐷𝐷ℎe 𝑆𝑆𝐷𝐷𝑐𝑐𝑜𝑜. 
 
 
Figura 2.1– Mecanismo de resistência lateral de estacas (GOODMAN, 1989). 
 
LADANYI e DOMINGUE (1980) destacam o fato de que, para rochas brandas, a 
geometria dada pela relação entre comprimento e diâmetro da estaca (relação 𝐿𝐿/𝐷𝐷) é 
um fator crítico de projeto de estacas para carregamentos elevados. 
 
Os métodos de projeto de estacas mais antigos consideravam que toda a carga era 
suportada pela ponta da estaca. No entanto, com as investigações de campo e de 
laboratórios e estudos teóricos nas décadas de 1970 e 1980, o conceito de mobilização 
da carga de serviço da estaca evoluiu, indicando que parte significativa da carga 
aplicada é suportada pela resistência lateral com transferência muito reduzida para a 





LADANYI (1977) fez observações do comportamento da carga distribuída na base de 
uma estaca instrumentada (medição da carga total aplicada na cabeça da estaca e da 
tensão na base) escavada em folhelhos fraturados e horizontalmente estratificados (com 
RQD entre 0 e 25%). A razão comprimento/diâmetro da estaca é da ordem de 5. 
 
A Figura 2.2 mostra o resultado das medições ao longo do tempo. A resistência de ponta 
continua a ser mobilizada a uma taxa crescente estável, atingindo ao final do registro 
apenas 10% da carga total aplicada na estaca. Segundo o autor, essa taxa crescente na 
mobilização da ponta se deve provavelmente ao fato da resistência lateral estar próxima 
do estado residual, o que explica o recalque observado e a transferência de carga para 
a ponta.  
 
 
Figura 2.2 – Desenvolvimento temporal de solicitação de ponta (LADANYI, 1977). 
 
Na prática, a resistência total de estacas pode ser analisada segundo três diferentes 





1. Apenas solicitação da resistência ao cisalhamento lateral:  
 
Nessa metodologia, toda a carga de projeto é resistida pela tensão de 
cisalhamento da lateral da estaca, vinda da adesão da estaca com a rocha e sua 
perda progressiva. WILLIAMS e PELLS (1981) afirmam que, em situações 
onde não se tem uma limpeza adequada do fundo da escavação ou a rocha é 
extremamente fraca, essa técnica pode ser vantajosa. No entanto, ela pode 
acarretar em estacas mais longas.  
 
2. Apenas solicitação da resistência da ponta:  
 
A estaca deve ser longa o suficiente para atingir a rocha a uma profundidade 
onde todo o carregamento seja suportado pela ponta. Nesse método, a 
resistência lateral do contato concreto-rocha é desprezada. 
 
3. Solicitação das resistências lateral e de ponta:  
 
Nesse método, a resistência da base da estaca é descontada da carga total 
aplicada. O comprimento da estaca é então ajustado fazendo a carga restante ser 
suportada pela resistência lateral. Outra variação desse método é considerar que 
toda a carga é transferida para a rocha pela interface concreto-rocha, 
desprezando-se a ponta.  
 
Independentemente da abordagem adotada, é necessário dimensionar o diâmetro e o 
comprimento da estaca de modo a ter um balanço entre as cargas lateral e de ponta: 
nem uma nem outra pode ultrapassar seus valores máximos admissíveis.  
 
PEASE e KULHAWY (1984) e KULHAWY e CARTER (1992b) reportam três 
estágios que governam o comportamento da interface lateral estaca-rocha sob 
carregamento axial. O estágio inicial corresponde à estaca completamente aderida à 
rocha, tendo, portanto, uma interface intacta e solidária à rocha. Essa situação é 
representativa de pequenos carregamentos, onde não houve ruptura da interface e as 
equações da teoria da elasticidade descrevem tal comportamento.  
 
No entanto, quando se aumenta o carregamento progressivamente ao ponto da interface 
cisalhar em pontos de concentração de tensão, o sistema passa a ser inelástico, 
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correspondendo então ao estágio secundário. Com o prosseguimento do carregamento 
atinge-se o terceiro estágio, representado pelo estado residual, onde se observam 
maiores deslocamentos e resistência lateral relativamente constante.  
 
2.2 MOBILIZAÇÃO DE RESISTÊNCIA LATERAL (FUSTE) 
 
 
O mecanismo de mobilização da resistência lateral é complexo e envolve adesão, atrito 
e dilatância, sendo seguida pelo cisalhamento da interface rugosa (KULHAWY e 
CARTER, 1992a).  
Uma tensão normal à parede do fuste surge devido ao efeito do coeficiente de Poisson 
e da dilatação. Dessa tensão resulta a resistência lateral da estaca escavada em rocha, 
que se manifesta como a tensão de cisalhamento na interface oriunda da adesão e atrito 
entre rocha e concreto (LADANYI e DOMINGUE, 1980).  
Devido à semelhança dos mecanismos que se estabelecem na interface estaca-rocha em 
estacas moldadas em rocha e nas juntas de maciços rochosos, os estudos pioneiros do 
comportamento mecânico da tensão de cisalhamento lateral de estacas sofreram grande 
influência dos modelos de juntas em maciços rochosos (WILLIAMS e PELLS, 1981).  
 
O mecanismo de mobilização da resistência lateral está intimamente relacionado às 
propriedades mecânicas tanto da interface rocha-estaca quanto do próprio maciço 
rochoso (ROSENBERG e JOURNEAUX, 1976; LADANYI, 1977; LADANYI e 
DOMINGUE, 1980).  
Segundo LADANYI e DOMINGUE (1980), há basicamente quatro modos de ruptura 
da interface lateral estaca-rocha e eles dependem do formato das asperezas 
(rugosidades), da resistência à compressão uniaxial do material mais fraco que compõe 
a interface e do nível de confinamento. 
 
Na condição de interface estaca-rocha com rugosidades muito acentuadas, observa-se 
o cisalhamento das asperezas com nenhum ou pouco atrito. Entretanto, para condição 
de interfaces com rugosidades pouco acentuadas, os mecanismos atuantes são: 
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i. Deslocamento por atrito ao longo das asperezas seguido de esmagamento do 
material menos resistente (interface sem coesão);  
ii. Deslocamento por atrito ao longo das asperezas seguido de cisalhamento 
(interface com coesão e atrito); 
iii. Deslocamento por atrito ao longo das asperezas sem esmagamento radial, 
correspondendo a uma mobilização incompleta da pressão radial devido à 
dimensão reduzida das asperezas ou alta deformabilidade do material da 
interface. 
 
WILLIAMS et al. (1980b) realizaram ensaios de campo de estacas escavadas em 
argilitos, as quais foram exumadas para observação e verificação dos mecanismos 
atuantes. As investigações mostraram que a ruptura da interface ocorreu por 
cisalhamento nas zonas das rugosidades, sem qualquer indicação de ruptura do 
elemento estrutural (concreto da estaca).  
 
O mecanismo de mobilização da resistência lateral na interface estaca-rocha é função 
dos seguintes parâmetros principais (LADANYI e DOMINGUE, 1980; WILLIAMS e 
PILLS,1981; WILLIAMS et al., 1980b; KULHAWY e GOODMAN, 1987): resistência 
do material mais fraco (rocha ou estaca); geometria da estaca; e rugosidade e limpeza 
do furo. 
 
i. Geometria da estaca  
PELLS et al. (1980) observaram que a distribuição da tensão de cisalhamento 
ao longo da profundidade não é uniforme e praticamente se anula para a região 
de topo da estaca onde já ocorreu ruptura por cisalhamento, sendo 
significativamente maior para regiões de maior profundidade. Devido à não 
uniformidade do cisalhamento, os autores adotam a tensão média como 
representativa da mobilização da estaca. A Figura 2.3 mostra que não há uma 
relação estabelecida entre 𝐿𝐿 𝐷𝐷⁄  e a tensão de cisalhamento média. No entanto, 
os autores reconheceram que maiores estudos teóricos e testes com melhor 
instrumentação devem ser realizados na tentativa de um melhor entendimento 





Figura 2.3 – Relação L/D e tensão de cisalhamento lateral média (PELLS et al., 1980). 
 
 
ii. Limpeza do furo 
KENNY (1977) observou que para estacas de paredes muito rugosas, a presença 
de pouca lubrificação na interface, vinda principalmente de lama bentonítica 
usada no processo de perfuração, aumenta a resistência ao cisalhamento na 
superfície rugosa.  
 
PELLS et al. (1980) e WILLIAMS e PELLS (1981), a partir de estudos 
experimentais, avaliaram estacas em furos com presença de uma fina camada 
de bentonita na interface concreto-rocha, fragmentos da perfuração e argilas nas 
ranhuras. Os autores verificaram uma forte adesão entre o concreto da estaca e 
a rocha quando o furo é limpo. No entanto, a adesão é inibida para paredes com 





Figura 2.4 – Influência da limpeza do fuste na resistência lateral (WILLIAMS 
e PELLS, 1981). 
 
 
Observa-se na Figura 2.4 que os ensaios nos quais a parede do furo da estaca 
apresenta bentonita (Teste D1) e fragmentos da perfuração (Teste C3) 
mobilizam menor resistência lateral de pico, sendo aproximadamente 30% 
inferior à mobilizada pela estaca em furo limpo (Teste B2). 
 
WILLIAMS e PELLS (1981) também realizaram testes triaxiais em modelos 
reduzidos para a simulação da interface concreto-rocha. A Tabela 2.1 compara 
os valores de coesão e ângulo de atrito da interface obtidos dos ensaios para as 
situações de interface limpa e com a presença de bentonita, indicando a redução 
dos parâmetros de resistência com a interface com bentonita.  
Tabela 2.1– Influência da limpeza do fuste no ângulo de atrito da interface (Adap. 
WILLIAMS e PELLS, 1981). 
Condição da 
Interface 
Parâmetros de Resistência 
Pico Residual 
c´ [MPa] 𝜙𝜙’ c´[MPa] 𝜙𝜙′ 
Limpa 4,0 39𝑜𝑜  1,0 36𝑜𝑜 




WILLIAMS et al. (1980b) também mostraram que, para estacas assentadas com 
presença de lama bentonítica em fuste úmido em argilitos, não há perda 
significativa de resistência de cisalhamento lateral, se a parede do furo é rugosa. 
Isso acontece porque a solicitação de cisalhamento em estacas rugosas se dá por 
meio das ranhuras/asperezas feitas na rocha e não na adesão/união da interface 
rocha-estaca.  
 
WILLIAMS et al. (1980b) sugerem a inspeção visual e a garantia da limpeza 
do furo da estaca. No caso da presença de detritos acumulados na base do furo, 
a estaca deve ser projetada para apenas mobilização de atrito lateral no fuste, 
com consequente aumento do comprimento. 
 
Para KULHAWY e GOODMAN (1987), a parede do furo deve ser limpa para 
evitar grandes recalques. Com relação ao fundo do furo, os autores sugerem que 
se use um concreto com valor de abatimento maior que 125mm (Slump Test), 
aliado a uma alta queda quando for lançado no fundo para evitar problemas de 
aderência na ponta da estaca. Ainda, segundo os pesquisadores, espessuras entre 
25 e 50mm de detritos no fundo do furo podem causar problemas de 
mobilização da resistência da estaca.  
 
iii. Resistência do material mais fraco (rocha ou estaca)  
A resistência lateral última, 𝜏𝜏𝑓𝑓, de estacas escavadas em rocha é proporcional à 
tensão de compressão uniaxial da rocha, 𝐶𝐶𝑜𝑜, para o caso mais comum, onde a 
rocha branda é o material mais fraco em comparação com o concreto da estaca 
(LADANYI e DOMINGUE, 1980). 
 
ROSENBERG e JOURNEAUX (1976) e de HORVATH (1978) propõem uma 
correlação entre a resistência ao cisalhamento lateral última e a tensão de 
compressão uniaxial da rocha, válida para 0,5 < 𝜎𝜎𝑐𝑐< 40,0 MPa, estaca cilíndrica 










No entanto, essa relação não é única. Ela varia para diferentes graus de 
rugosidade, como defendido por KENNY (1977), que reporta valores de 𝜏𝜏𝑓𝑓 =
0,1𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 para estacas lisas e 𝜏𝜏𝑓𝑓 = 0, 5𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 para estacas rugosas. Isso evidencia a 
importância da rugosidade. LADANYI e DOMINGUE (1980), baseados em 
ensaios com estacas de aço e rocha sintética, encontraram diferentes correlações 
para diferentes rugosidades sendo 𝜏𝜏𝑓𝑓 = 0,7𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 para ângulos das ranhuras de 7º 
e 𝜏𝜏𝑓𝑓 = 0,48𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐, para ângulos das ranhuras de 14º com a direção da tensão de 
cisalhamento. 
 
Os vários experimentos de PELLS et al. (1980) em arenitos intactos forneceram 
uma correlação ente a tensão de cisalhamento lateral máxima com a resistência 
à compressão uniaxial da rocha:  
 𝜏𝜏𝑓𝑓 = 𝛼𝛼𝜎𝜎𝑐𝑐 (2.2) 
 
onde o parâmetro 𝛼𝛼  é função da rugosidade e da resistência à compressão 
uniaxial da rocha, conforme Figura 2.5.  
 
 




iv. Rugosidade da estaca  
A rugosidade da estaca é considerada por vários autores como uma das variáveis 
mais importantes no comportamento mecânico da estaca e sua resistência 
(ROSENBERG e JOURNEAUX, 1976; KENNY, 1977; PELLS et al., 1980; 
WILLIAMS et al., 1980b; DONALD et al., 1980; WILLIAMS e PELLS, 1981; 
HORVATH et al., 1983).  
HORVATH et al. (1983) afirmam que a rugosidade aumenta a resistência 
lateral, visto que ao dificultar o deslizamento, induz a dilatação na interface, 
aumentando a tensão radial resultante do confinamento do sistema estaca-rocha. 
Além disto, a rugosidade condiciona a ruptura através do material mais fraco, 
geralmente a rocha.  
PELLS et al. (1980) propuseram uma classificação (Tabela 2.2) para a 
rugosidade construída dos seus modelos reduzidos de laboratório, na tentativa 
de descrever o grau de rugosidade do fuste. Apesar dessa classificação não 
abranger todas as condições de rugosidade observadas na prática, ela tem sido 
amplamente usada, representando uma classificação comum e universal para a 
rugosidade de fuste.  
 
Tabela 2.2 – Grau de rugosidade do fuste (segundo PELLS et al.,1980). 
Rugosidade Descrição 
R1 Paredes laterais do embutimento lisas, ranhuras ou dentes menores que 1mm de profundidade.  
R2 Ranhuras com profundidades entre 1 e 4mm, largura maior que 2mm e espaçamento de 50 a 200mm.  
R3 Ranhuras com profundidades entre 4 e 10mm, largura maior que 5mm, espaçamento de 50 a 200mm.  





PELLS et al. (1980) realizaram o mais amplo estudo experimental da resistência 
lateral em estacas com apenas solicitação de fuste. Os testes ocorreram em 
protótipos de laboratório (39 testes) e também em escala de campo (21 testes) 
em arenitos da região de Sidney, Austrália. Os estudos mostraram a importância 
do grau de rugosidade da parede do furo no aumento da capacidade de carga em 
função da resistência ao cisalhamento da interface estaca-rocha.  
A Figura 2.6 ilustra o efeito da rugosidade do fuste e também do confinamento. 
Para rugosidade R3 e com confinamento, a tensão de cisalhamento lateral é 
elevada e o comportamento tensão-deformação é perfeitamente plástico (Teste 
A3). Por outro lado, para rugosidades R1 e sem confinamento, o comportamento 
é frágil e a tensão de pico é significativamente menor, reduzida entre 40 e 60% 
(Teste B1) em comparação com o caso anterior.  Por outro lado, com 
confinamento, apesar de haver uma redução na tensão de pico inicial (ruptura 
da adesão da interface), ainda se observa um crescimento da tensão relacionado 
à dilatação radial e atrito (Teste A2). Pesquisas sugerem que uma rugosidade de 
2 a 3mm de profundidade de ranhura e espaçadas de aproximadamente 100mm 
é suficiente para prevenir um comportamento frágil em estacas assentadas em 
arenitos.  
 
Figura 2.6 – Influência da rugosidade na resistência lateral (segundo PELLS et 
al.,1980). 
A partir de conceitos de resistência de juntas em rochas, WILLIAMS e PELLS 
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(1981) explicam o que ocorre de fato na interface estaca-rocha. De acordo com 
a teoria, a tensão residual de cisalhamento τr é função da tensão normal/radial 
σn e do ângulo de atrito residual da interface estaca-rocha ϕr como se segue: 
 𝜏𝜏𝑟𝑟 = 𝜎𝜎𝑛𝑛tan (𝜙𝜙𝑟𝑟) (2.3) 
Por outro lado, a dilatação devida ao movimento relativo entre as superfícies 
rugosas da estaca e da parede do furo em conjunto com o efeito de Poisson 
( ΔD) promove o aumento da tensão normal devido ao confinamento, 
aumentando também a tensão de cisalhamento, Da teoria da expansão de um 











𝐸𝐸𝑚𝑚= Módulo de deformabilidade da rocha; 
𝑣𝑣𝑚𝑚= Coeficiente de Poisson da rocha; 
𝐷𝐷 = diâmetro da estaca. 
 
LADANYI e DOMINGUE (1980) explicam como o comportamento da tensão 
de cisalhamento lateral é afetado pelo ângulo de indentação das ranhuras 
(rugosidade). A Figura 2.7 mostra que, para i0 = 0 e sem adesão/coesão na 
interface, τf = 0 ; e para i0 > π 2⁄ − ϕf = 90 − 36 = 540,  não há 
deslocamento por atrito, apenas ruptura por cisalhamento das indentações.  
Partindo do estado inicial, com τf = i0 = 0, o crescimento de i0 e da adesão da 
interface (aumento de i0) faz com que  τf  atinja seu máximo, limitado pela 
resistência ao cisalhamento e pela resistência à compressão uniaxial do material 
rochoso. Para valores maiores de i0, ocorre então deslizamento relativo entre na 
interface e consequente ruptura radial, fazendo ϕf  e τf  decaírem até a 
resistência ao cisalhamento da interface.  
Esse comportamento foi confirmado mais tarde por PEASE e KULHAWY 
(1984). Para fustes lisos ocorre a ruptura da adesão da interface, seguido por 
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estágio residual com significativo deslocamento. Para fustes rugosos, ocorre a 
ruptura da adesão, deslizamento sobre as asperezas/ranhuras, ruptura das 




Figura 2.7 – Relação cisalhamento no fuste versus ângulo de indentação das 
ranhuras (LADANYI e DOMINGUE, 1980). 
 
 
Os testes em escala real realizados por VOGAN (1976) mostram que a tensão 
lateral de estacas se mantem praticamente constante após a ruptura inicial por 
cisalhamento e consequente aumento do recalque.  
 
Também, os testes realizados por WILLIAMS e PELLS (1981), e já 
previamente observado por LADANYI (1976), PELLS e TURNER (1979), 
LADANYI e DOMINGUE (1980) e WILLIAMS et al. (1980a), mostram que o 
confinamento existente no sistema estaca-rocha, com um furo rugoso e limpo, 
garante um comportamento pseudo-plástico da tensão de cisalhamento lateral 
com o deslocamento da estaca (Figura 2.8).   
 
Isso ocorre porque, com o crescimento da tensão lateral e ruptura da adesão, há 
a dilatação da interface (aumento do diâmetro) devido à diferença entre 
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rigidezes e resistências da rocha e do concreto.  O confinamento e rugosidade 




Figura 2.8 – Comportamento pseudo-plástico da tensão lateral (Adaptada de 
WILLIAMS e PELLS, 1981). 
Por outro lado, WILLIAMS e PELLS (1981) mostram que para estacas lisas 
(C2 e S12), o comportamento é frágil (Figura 2.9), mesmo com confinamento 
elevado. ROWE e ARMITAGE (1984) creditam a fragilidade ao fato da 
interface estaca-rocha ter sua ligação (adesão) rompida, o que leva à diminuição 
da tensão normal na interface e consequente perda de resistência ao 
cisalhamento lateral. Já para estacas rugosas, S3, a tensão residual é semelhante 
à de pico. 
Comportamento semelhante foi observado por ROSENBERG e JOURNEAUX 
(1976). Os autores realizaram testes de tração e compressão em estacas 





Figura 2.9 – Comportamento da tensão lateral para estacas de fuste rugoso e 




Figura 2.10 – Carga (resistência lateral) x recalque (ROSENBERG e 
JOURNEAUX, 1976). 
 
HORVATH et al. (1983) investigaram a influência da rugosidade no 
comportamento mecânico de estacas. Eles criaram diferentes graus de 
rugosidades em estacas de tamanho real (𝐷𝐷=710mm e L=1370mm) assentadas 




Figura 2.11 – Perfis de rugosidade de fuste (HORVATH et al., 1983). 
 
 
A rugosidade foi então quantificada pela definição do fator de rugosidade, 𝑅𝑅𝑅𝑅, sendo: 
 











Δ𝑟𝑟��� é a profundidade média das ranhuras; 
r𝑠𝑠 é o raio nominal do fuste; 
L𝑡𝑡 é o comprimento do perfil lateral do fuste; 
L𝑠𝑠 é o comprimento nominal do fuste.  
 
HORVATH et al. (1983) construíram fustes com diferentes graus de rugosidade, 
quantificados por𝑅𝑅𝑅𝑅 e avaliaram os resultados obtidos com a correlação de HORVATH 
(1982) entre 𝑅𝑅𝑅𝑅 e a resistência lateral normalizada, 𝑞𝑞𝑠𝑠 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐⁄ :  
 




A Figura 2.12 apresenta os resultados da relação entre a resistência lateral normalizada, 
𝑞𝑞𝑠𝑠 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐⁄ ) e os fatores de rugosidade RF, mostrando boa concordância entre os resultados 





Figura 2.12 – Relação RF x 𝑞𝑞𝑠𝑠 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐⁄  (HORVATH et al., 1983). 
 
v. Método construtivo da estaca  
HORVATH et al. (1984) e diversos autores sugerem construir ranhuras na 
parede do furo a fim de aumentar a resistência lateral da estaca. A presença das 
ranhuras ou rugosidade pode aumentar a resistência lateral em 100% para 
alguns casos.  Além disso, pré-carregar a ponta da estaca aumenta a rigidez da 
rocha que dá suporte na base do fuste e, consequentemente, aumenta a 
resistência da ponta (HORVATH et al., 1984). No entanto, para rochas muito 
porosas e/ou pouco resistentes, essa técnica se mostra ineficiente porque o 
aumento de rigidez esperado dá lugar ao colapso dos poros e estruturas da rocha.  
 
Outro processo recomendado é o uso de retardador de pega do concreto, aliado 
a um valor grande do Slump Test, a fim de garantir o fluxo do concreto pelas 
irregularidades e a adesão à rocha. Esse procedimento é muito eficiente para 
aumentar a resistência lateral de rochas muito porosas e brandas (KULHAWY 




2.3 RESISTÊNCIA LATERAL DE ESTACAS 
 
 
Com o intuito de entender melhor os mecanismos de cisalhamento na interface estaca-
rocha e estimar com maior fidelidade possível os limites inferior e superior para a 
tensão solicitada na lateral da estaca, diversos pesquisadores ao longo das últimas 
décadas têm desenvolvido estudos nesse sentido. 
 
LADANYI e DOMINGUE (1980) analisaram a influência do estado e propriedades da 
rocha e da interface estaca-rocha na tensão de cisalhamento lateral. Para tanto, 
verificaram a aplicabilidade do modelo bilinear de Patton para descrever a interface 
estaca-rocha sob cisalhamento: 
 
 𝜏𝜏𝑓𝑓 = 𝜎𝜎𝑛𝑛 𝑡𝑡𝑎𝑎𝑛𝑛 (𝜙𝜙𝑓𝑓 + 𝑖𝑖0), (2.7) 
Onde 𝜏𝜏𝑓𝑓é a tensão de cisalhamento lateral última, 𝜎𝜎𝑛𝑛 é a tensão normal/radial aplicada 
na interface, 𝜙𝜙𝑓𝑓é o ângulo de atrito da interface lisa e i0 corresponde à inclinação da 
ranhura/endentação com relação ao eixo da tensão de cisalhamento.  
 
A partir da teoria da expansão elástica de um cilindro espesso sob pressão interna em 
estado plano de tensão, os autores propuseram expressão para o cálculo da força 
vertical, P, suportada pela estaca em regime elástico e antes da ruptura das indentações 
(rugosidades):  
 
 P = 2𝜋𝜋𝐿𝐿𝛼𝛼𝐸𝐸𝜌𝜌  tan (ϕf + i0)tan (i0), (2.8) 
𝛼𝛼 =
1 − 𝛽𝛽
(1 + 𝜐𝜐)[𝛽𝛽(1 − 2𝜐𝜐) + 1]
 






𝜌𝜌 é o recalque; 
E é o módulo de elasticidade; 
L é o comprimento total da estaca; 




LADANYI e DOMINGUE (1980) também propuseram uma metodologia para o 
cálculo da resistência lateral residual de estacas rugosas, pós ruptura da interface, onde 
a coesão e adesão são perdidas. Para tanto, estabeleceram que o ângulo das endentações, 
i𝑜𝑜, não é constante e segue a seguinte lei:  
 
 tan(𝑖𝑖) = tan [i𝑜𝑜(1 − (𝜎𝜎𝑛𝑛 𝜎𝜎𝑐𝑐⁄ )
1 4⁄ )] 
 (2.9) 





 τf = 𝜎𝜎tan (ϕf + i)  (2.10) 
GOODMAN (1989) relata que na ausência de testes de campo de tração (pullout tests) 
ou compressão, com preenchimento da base com material bem compressível que 
elimine a solicitação de ponta da estaca, a tensão lateral, τf, é expressa em termos do 
ângulo de atrito da interface, ϕf, da tensão de compressão uniaxial, σ𝑐𝑐, e de um fator 
de ponderação, 𝛽𝛽, que depende da rugosidade mas que normalmente está entre 0,3 e 
0,9, como segue: 
 τ𝑓𝑓 = σ𝑐𝑐
𝛽𝛽








Figura 2.13 – Relação entre resistência lateral de estacas em rocha dura em função da 




PEASE e KULHAWY (1984) modelaram a interface estaca-rocha segundo a ideia de 
que perdida a coesão, há deslocamento relativo entre duas superfícies sobrepostas, Δ𝑦𝑦, 
e compostas de asperezas (Figura 2.14). Essa movimentação gera dilatação radial, 𝑢𝑢, e 




Figura 2.14 – Idealização geométrica da interface rocha-estaca (PEASE e KULHAWY, 
1984). 
 
Para os pesquisadores, como as asperezas são irregulares, o comportamento tensão 
cisalhante versus deslocamento será uma curva e não duas regiões lineares, como no 
modelo de PATTON (1966). Os pesquisadores aplicaram a envoltória de resistência de 
JAEGER (1971), que modela o cisalhamento de interfaces rugosas, na modelagem da 
interface estaca-rocha e ajustaram os parâmetros chave da dessa envoltória com dados 
de testes, resultando em: 
 
 𝜏𝜏 = 𝑐𝑐𝑗𝑗 exp�−0,114Δ𝑦𝑦� �1 − exp �−
4,2𝜎𝜎𝑛𝑛
𝜎𝜎𝑐𝑐
�� + 𝜎𝜎𝑛𝑛 tan(𝜙𝜙𝑏𝑏) 
 
(2.12) 
Onde 𝑐𝑐𝑗𝑗 é a coesão da interface, 𝑏𝑏 é uma constante empírica, 𝜙𝜙𝑏𝑏 é o ângulo de atrito 
da interface. A tensão normal é expressa por 𝜎𝜎𝑛𝑛 = 𝐸𝐸𝑚𝑚 (1 + 𝑣𝑣𝑚𝑚)𝑢𝑢/𝑟𝑟 com 𝑢𝑢 = Δ𝑟𝑟. 𝐸𝐸𝑚𝑚 
e 𝑣𝑣𝑚𝑚 são o módulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson, respectivamente.  
 
BARTON (1973) propôs um modelo empírico não linear para a resistência de 
descontinuidades que relaciona a tensão de cisalhamento na interface dessas 
descontinuidades, a tensão normal, o ângulo de atrito da interface (𝜙𝜙𝑏𝑏), um coeficiente 
de rugosidade da descontinuidade (JRC, Joint Roughness Coefficient) e resistência à 
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𝜏𝜏 = 𝜎𝜎𝑛𝑛 tan[(𝐽𝐽𝑅𝑅𝐶𝐶) log10(𝐽𝐽𝐶𝐶𝑆𝑆 𝜎𝜎𝑛𝑛⁄ ) + 𝜙𝜙𝑏𝑏]  
 
(2.13) 
Segundo esse modelo, JRC é determinado por comparação com uma série de perfis de 
interface tabelados, conforme a Figura 2.15, e JCSI é aproximado para a resistência à 
compressão da rocha intacta, 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐, quando se tratar de rocha não alterada.  
 
Esse modelo foi posteriormente ampliado nos trabalhos de BARTON et al. (1974), que 
além do sistema de classificação Q de maciços rochosos, trouxeram contribuições 
significativas no entendimento dos mecanismos que governam a tensão de 
cisalhamento na interface entre descontinuidades de maciços rochosos. Nesse sistema, 
um das parcelas que compõe o valor Q é a relação entre índice de rugosidade das 
descontinuidades, Jr , e índice de alteração da superfície de descontinuidade, Ja , 
expressa por: 
   𝜙𝜙𝑏𝑏 = arctan(𝐽𝐽𝑟𝑟 𝐽𝐽𝑚𝑚⁄ )  (2.14) 
 
Os valores para 𝐽𝐽𝑟𝑟  e 𝐽𝐽𝑚𝑚  são tabelados para diferentes condições das 
descontinuidades/juntas, como segue na Tabela 2.3. 
 
ZHANG e EINSTEIN (1998) analisaram a curva exponencial de tensão de 
cisalhamento lateral máxima, 𝜏𝜏𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚, em função da resistência à compressão uniaxial da 
rocha, 𝜎𝜎𝑐𝑐 , usando diferentes resultados de ensaios de laboratório e de campo e 
chegaram à seguinte conclusão: 
 




 𝜏𝜏𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 = 0,80(𝜎𝜎𝑐𝑐)




Os métodos de dimensionamento de estacas de WILLIAMS e PELLS (1981), 
WILLIAMS et al. (1980b), PELLS e TURNER (1979), ROWE e ARMITAGE (1987a) 
e GOODMAN (1989) também fornecem correlações empíricas para o cálculo da tensão 





Figura 2.15 – Determinação de JRC (Adapt. BARTON e CHOUBEY, 1977). 
 
 
Baseados em análises de mais de 200 provas de carga de estacas em argilito de 
WILLIAMS et al. (1980) e em arenitos de PELLS et al. (1980), ROWE e ARMITAGE 
(1984) deduziram uma correlação empírica entre a tensão de cisalhamento lateral, 𝜏𝜏𝑓𝑓, e 
a resistência à compressão do material rochoso, 𝜎𝜎𝑐𝑐 (Figura 2.16): 


















Figura 2.16 – Correlação empírica entre 𝜏𝜏𝑓𝑓 e 𝜎𝜎𝑐𝑐 (ROWE e ARMITAGE, 1984). 
 
ROWE e ARMITAGE (1984) atribuíram a ampla dispersão de resultados a alguns 
fatores, dentre os quais, diferenças na rugosidade do fuste, nas razões de embutimento 
(𝐿𝐿/𝐷𝐷) e dos módulos de elasticidade da estaca e da rocha (𝐸𝐸𝑝𝑝/𝐷𝐷𝑟𝑟) e nas propriedades 
mecânicas da interface estaca-rocha.  
 
ROWE e ARMITAGE (1984) modelaram a tensão de cisalhamento, 𝜏𝜏, na interface 
estaca-rocha segundo o critério de ruptura de Mohr-Coulomb: 
 
 𝜏𝜏 = 𝑐𝑐 + 𝜎𝜎𝑛𝑛 𝑡𝑡𝑎𝑎𝑛𝑛 (𝜙𝜙), (2.18) 
 
Onde  𝜎𝜎𝑛𝑛  é a tensão normal/radial aplicada na interface, 𝜙𝜙  é o ângulo de atrito da 
interface e 𝑐𝑐  é a adesão da interface. Ambos 𝑐𝑐  e  𝜙𝜙  decrescem linearmente com o 
deslocamento relativo, 𝛿𝛿𝑟𝑟 , entre as duas faces, indo de valores de pico (𝑐𝑐𝑝𝑝,𝜙𝜙𝑝𝑝 ) a 
residuais (𝑐𝑐𝑟𝑟 ,𝜙𝜙𝑟𝑟), quando a dilatância atinge valor máximo,  𝛿𝛿𝑑𝑑. 
 







Usando os testes de PELLS et al. (1980) como parâmetro e entrada e comparação final, 
os pesquisadores analisaram o comportamento da tensão de cisalhamento média, 𝜏𝜏𝑓𝑓, 
com diferentes embutimentos (𝐿𝐿/𝐷𝐷) e rigidez do material rochoso (𝐸𝐸𝑚𝑚 𝐸𝐸𝑐𝑐⁄ ).  
 
A Figura 2.17 mostra que para fustes lisos, a diferença entre a tensões de cisalhamento 
de pico e residual é maior que para fustes rugosos. Além disso, quanto mais rígida é a 
rocha (menores razões 𝐸𝐸𝑐𝑐 𝐸𝐸𝑚𝑚⁄  ) e menor é a razão de embutimento, maior a 




Figura 2.17 – Estudo das tensões de cisalhamento de pico e residual em fustes rugosos 
(PELLS et al., 1980) 
 
 
Semelhante análise da resistência cisalhante lateral foi feita com respeito à influência 
do grau de alteração do maciço rochoso (Figura 2.18). Essas alterações correspondem 
à juntas abertas, fraturas, descontinuidades, lentes e depósitos de material 




Figura 2.18 – Influência do grau de alteração do maciço rochoso na resistência lateral 
(PELLS et al., 1980). 
 
2.4 MOBILIZAÇÃO DE RESISTÊNCIA DE PONTA   
 
O mecanismo de mobilização da resistência de ponta de estacas em rocha é complexo 
em virtude da natureza do maciço, geralmente descontínuo, heterogêneo e anisotrópico. 
GOODMAN (1989) apresenta a sequência de processos até a ruptura da fundação, 
conforme ilustrado na Figura 2.19. Observa-se que, após atingir um certo nível de 
tensão, a rocha começa a fissurar e propagar as fissuras e fraturas, as quais sofrem 
coalescência com o aumento das tensões, formando uma zona altamente fissurada, 
fraturada e até triturada. A continuação do processo de carregamento faz com que essa 
zona se propague para a superfície livre.   
 
LADANYI (1967) também reporta processo semelhante de ruptura frágil de rocha sob 
carregamento: A fase inicial com uma distribuição de tensão elástica e o surgimento 
das primeiras fissuras; A fase intermediária com uma zona de maciço fissurado sob a 
ponta da estaca, a qual se expande radialmente para a zona não fissurada e ainda 
elástica; e a fase final de ruptura quando a pressão horizontal da zona fissurada e 





Figura 2.19 – Modos de ruptura de rocha (GOODMAN, 1989). 
 
Os ensaios de laboratório realizados por PELLS e TURNER (1980) mostraram que os 
blocos de arenitos confinados ou não com carregamento axial na superfície 
apresentavam o seguinte mecanismo de ruptura: zona de deformação/esmagamento 
seguida de fissuras radiais e, com o aumento do carregamento, ocorrência de 
desprendimentos de lascas de rocha na área carregada.  
 
WILLIAMS et al. (1980b) realizaram provas de carga em estacas em argilito com 
solicitação apenas de ponta até a ruptura. Os resultados indicaram que a maioria das 
estacas apresentava ruptura abrupta do maciço para razões de embutimento L D⁄   iguais 
a zero. Por outro lado, estacas com L D⁄ ≥ 2  mostraram uma taxa crescente de 
resistência que dependia da razão L D⁄  e que aumentava mesmo para recalques relativos 
de ρ D⁄ ≥ 25%. Esse último tipo de ruptura foi classificada pelos autores como ruptura 





Figura 2.20 – Típico mecanismo de ruptura por puncionamento na base da estaca com 
L D⁄ ≥ 2 (Adapt.  WILLIAMS et al., 1980b). 
 
 
GOODMAN (1989), por meio de conceitos da teoria da elasticidade aplicados à estaca 
e à rocha, propôs expressão que determina a tensão mobilizada ao longo do fuste da 
estaca: 
 







Onde os subscritos c e r significam concreto e rocha, respectivamente, e y é a 
profundidade, D é o diâmetro da estaca, 𝜇𝜇 (= tg𝜙𝜙) é o coeficiente de atrito na lateral 
para uma situação sem adesão e apenas com atrito, 𝑞𝑞𝑡𝑡  é pressão total aplicada na 
superfície da estaca, 𝜎𝜎𝑦𝑦 é a tensão na profundidade y.  
 
Na profundidade y = L, a tensão 𝜎𝜎𝑦𝑦 é a tensão aplicada na ponta da estaca e deve ser 





GOODMAN (1989) não indica um tensão máxima permitida na ponta da estaca, 𝑞𝑞𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚, 
mas para fundação superficial em rocha homogênea, ele sugere que essa tensão não 
será menor que a tensão de resistência à compressão uniaxial da rocha, 𝜎𝜎𝑐𝑐, e afirma que 
o critério de ruptura de Mohr-Coulomb é adequado para descrever a capacidade de 
carga da rocha, como se segue: 
 
 𝑞𝑞𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚𝑚 = 𝜎𝜎𝑐𝑐�𝑁𝑁𝜙𝜙 + 1�, (2.20) 
 
onde 𝑁𝑁𝜙𝜙 = 𝑡𝑡𝑎𝑎𝑛𝑛2(𝜙𝜙 2⁄ + 450) 
 
 
No entanto, situações tais como maciços rochosos fraturados, não homogêneos, com 
intercalação de diferentes camadas, não são representadas adequadamente pelo critério 
de Mohr-Coulomb e, portanto, a capacidade de carga máxima da Equação 2.20 não 
mais representa uma condição de projeto.  
 
GOODMAN (1989) sugere que, para uma carga aplicada em um maciço rochoso com 
juntas verticais com espaçamento, S, da mesma distância da dimensão da fundação, B, 
a tensão máxima de compressão aplicada não seja maior que a resistência à compressão 
uniaxial da rocha, qu. Para a situação onde a B < S e as juntas estão abertas, propõe a 
expressão:  
 











A capacidade de carga da Equação 2.21 é teoricamente demonstrada para fundação 
superficial em rocha fraturada. No entanto, ela pode ser útil para estimativas iniciais da 
resistência de ponta de estacas em rocha, uma vez que a desconsideração do 









PELLS e TURNER (1980) dividem em três tipos as abordagens de capacidade de carga 
da fundação em rocha, seja fundação profunda ou superficial: 
 
i. Método Plástico  
Assume-se que a rocha tem comportamento plástico e obedece ao critério de 
ruptura de Mohr-Coulomb: 
 𝜎𝜎1 = 𝜎𝜎3𝑁𝑁𝜙𝜙 + 2𝑐𝑐�𝑁𝑁𝜙𝜙, (2.22) 
com 𝑁𝑁𝜙𝜙 = 𝑡𝑡𝑎𝑎𝑛𝑛2(𝜙𝜙 2⁄ + 450).  
 
Os autores adotam a solução de TERZAGHI, na qual a capacidade de carga 
última de solos plásticos e ideais é igual ao somatório das parcelas devidas à 
coesão, sobrecarga e peso específico do material, 𝑞𝑞𝑓𝑓 𝐵𝐵⁄ = 𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐 + 𝑝𝑝𝑁𝑁𝑞𝑞 +
𝛾𝛾 𝐵𝐵 2⁄ 𝑁𝑁𝛾𝛾 ). Considerando a parcela devida à coesão  𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐  dominante, a 
capacidade de suporte última da rocha é dada por: 
 





Ressalte-se que a coesão c é determinada com a expressão do critério de ruptura 
de Mohr-Coulomb e igual a  𝑐𝑐 = 𝜎𝜎𝑐𝑐 2�𝑁𝑁𝜙𝜙⁄ .  
 
Alguns trabalhos posteriores ao de Terzaghi contribuíram com expressões 
simples, especialmente para sapatas circulares com fator de forma de 1,3, 
adotadas para a ponta de estacas, tal como (DAS, 2011): 











ii. Método Modificado de BELL (1915) 
 
Esse modelo permite analisar semi-quantitativamente o grau de fragilidade da 
rocha sob carregamento vertical da ponta da estaca.  O modelo de BELL (1915), 
também conhecido como Modelo de Caixa, foi modificado de forma a 
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considerar que a rocha sob a ponta da estaca se encontra em estado residual, 
com a coesão destruída, mas com o mesmo ângulo de atrito que no estado 
intacto, levando em consideração, portanto, a fragilidade da rocha. Assim tem-
se:  
 
 𝑞𝑞𝑓𝑓 = 2𝑐𝑐 𝑡𝑡𝑎𝑎𝑛𝑛3(𝜙𝜙 2⁄ + 450) (2.25) 
 
iii. Método da expansão de cavidade da zona alterada sob a fundação 
 
Nessa abordagem, adota-se a teoria da expansão de cavidade esférica da zona 
de rocha com esmagamento/fissuração devido ao carregamento de LADANYI 
(1967) e assume-se que a tensão inicial na rocha é nula, a variação de volume 
entre a rocha fissurada sob a ponta da estaca e vizinhança intacta também é nula 
e a rocha fissurada não tem coesão. Desta forma, tem-se,  
 






4� − 1 − 𝜐𝜐
2√2






onde 𝛼𝛼 = 4sin𝜙𝜙
3(1+sin𝜙𝜙)
 , 𝑁𝑁𝜙𝜙 = 𝑡𝑡𝑎𝑎𝑛𝑛2(𝜙𝜙 2⁄ + 450), S é o recalque, B é o raio da 
fundação e 𝐸𝐸𝑚𝑚 é o módulo de deformabilidade da rocha.  
 
 
PELLS e TURNER (1980) realizaram várias provas de carga em arenitos Hawkesbury, 
em Sidney, Austrália e compararam os valores medidos com os teóricos segundo os 
métodos por eles propostos. A conclusão mais relevante reside na constatação de que 
os modelos que consideram a fragilidade da rocha apresentaram valores que se 
aproximaram dos medidos nas provas de carga. No entanto, o modelo plástico clássico 
fornece valores muito elevados, superestimando a capacidade de carga última da rocha 
sob as estacas ensaiadas.  
 
Além disso, o Método Modificado de BELL (1915) apresentou boa concordância de 
resultados calculados de tensão em função de recalques em relação aos medidos nas 
provas de carga. Ainda nessa análise, foi verificado que os ensaios apresentaram relação 
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entre a resistência de ponta última e a resistência à compressão uniaxial do arenito 
intacto igual a 11, confirmando o valor calculado com o modelo teórico. 
 
2.5 DISTRIBUIÇÃO DE TENSÕES EM FUNDAÇÕES PROFUNDAS  
 
Vários autores mostram que a resistência lateral é dominante na mobilização de 
carregamento axial de estacas. Somente após a ocorrência de deslocamentos por atrito 
na interface estaca-rocha, há a distribuição de carregamento para a ponta da estaca 
(LADANYI e DOMINGUE, 1980; WILLIAMS e PELLS, 1981; ROWE e 
ARMITAGE, 1987b).  
 
ROSENBERG e JOURNEAUX (1976) propuseram um método prático de 
dimensionamento de estacas usando o conceito de distribuição elástica de carga 
proposto por OSTERBERG e GILL (1973). Esse método foi expandido por LADANYI 
(1977) e por PELLS e TURNER (1978).  Esses métodos assumem um valor máximo 
para a resistência lateral e distribuem o excedente para a ponta da estaca. 
 
WILLIAMS et al. (1980a) instrumentaram quatro estacas em argilitos moderadamente 
intemperizados, com relação L/D entre 2,7 e 11,8 e executaram as provas de cargas 
com o monitoramento das tensões mobilizadas nas estacas. Os resultados foram 
comparados com as distribuições de tensão vertical e de cisalhamento lateral ao longo 
do comprimento da estaca, determinadas por modelagem numérica com o método de 
elementos finitos e apresentadas por DONALD et al. (1980).  
 
A Figura 2.21 apresenta os resultados do carregamento axial da estaca dentro do limite 
elástico e compara com os resultados obtidos das análises por elementos finitos. As 
diferenças são inferiores a 5%, o que pode ser considerado negligenciável para fins 
práticos de estimativas da tensão lateral.  
 
Ainda na Figura 2.21, para as regiões a D/2 da base e do topo da estaca, observa-se a 
não linearidade da tensão vertical ao longo do raio da estaca. Esse comportamento não 
linear gera uma diferença menor que 20 a 30% quando comparados aos valores medidos 
e obtidos numericamente. Esta diferença pode ser desconsiderada, tendo em vista a 
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hipótese de distribuição uniforme da tensão vertical ao longo da estaca na região 
central.  
 
WILLIAMS et al. (1980a) mostram que no início do carregamento o sistema estaca-
rocha se comporta elasticamente e tanto a distribuição da tensão vertical como a de 
cisalhamento é praticamente linear com a profundidade (Figura 2.22). Quando o 
carregamento aumenta, atingindo o regime plástico, a tensão de cisalhamento também 
aumenta, para em seguida se manter constante (residual) ao longo do comprimento da 
estaca, atingindo o estado residual, pós ruptura. A partir destas condições, uma fração 
do carregamento é então transferida para a ponta, fato observado pelo aumento da 





Figura 2.21 – Distribuição de tensão vertical ao longo da direção radial (WILLIAMS 




WILLIAMS et al. (1980a, b), a partir das provas de cargas das estacas, confirmam que 
a resistência total da estaca (ponta + lateral) é exatamente o somatório da resistência da 
estaca quando solicitada apenas na lateral com a resistência da estaca solicitada apenas 
na ponta (Figura 2.23). 
 
  
(a) Tensões cisalhantes (b) Tensões verticais 











HORVATH et al. (1983) também analisaram a distribuição da tensão aplicada na estaca 
ao longo da lateral e na ponta. A Figura 2.24 apresenta o caso de estacas escavadas com 
fuste liso, notando-se a distribuição uniforme da carga ao longo do embutimento 
quando apenas a lateral é mobilizada (Figura 2.24a). Essa uniformidade é perdida 
quando a ponta também é solicitada (Figura 2.24b). Para carregamentos reduzidos, 
apenas pequena parte da carga é transferida para a ponta, sendo maior a mobilização da 
interface. No entanto, para carregamentos elevados, ocorre a transferência para a ponta, 
com o aumento crescente de carga na ponta à medida que a resistência lateral atinge o 
estado residual.  
 
 
Figura 2.24 – Distribuição da carga aplicada ao longo do eixo axial da estaca: (a) 
Mobilização de fuste e (b) Mobilização de fuste e ponta (HORVATH et al., 1983). 
 
 
Observa-se também na Figura 2.24b a variação da distribuição de carga do fuste para a 
ponta em função do tempo. HORVATH et al. (1983) constataram que, quando o 
carregamento é mantido por longo período, parte dele é transferido do fuste para a ponta 
da estaca. Nota-se o aumento de 40% na carga transferida para a ponta (ou 10% da 
carga aplicada na estaca), mesmo valor observado por LADANYI (1977) ao longo de 
4 anos.  
 
HORVATH e CHAE (1989) realizaram ensaios em sete modelos reduzidos de estacas 
em argilitos para investigação do efeito do tempo no recalque e na distribuição de carga 
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ao longo da estaca. A fluência da estaca, da rocha e da interface estaca-rocha observada 
em 200 dias de carregamento constante é responsável pelo aumento do recalque.  
 
Independentemente do grau de rugosidade, os autores verificaram que (Figura 2.25): 
(1) a fluência primária corresponde a 70 a 80% do recalque total, alcançado entre 66 e 
130 dias, e decresce com o aumento da rugosidade; e (2) a fluência secundária é muito 
menor que a primária e aparentemente não é função da rugosidade, apenas das 




Figura 2.25 – Efeito do tempo na distribuição da carga aplicada na estaca (HORVATH 
e CHAE, 1989). 
 
Segundo os testes de HORVATH e CHAE (1989), o efeito da fluência na redistribuição 
das tensões correspondeu ao aumento da transferência de carga para a ponta, igual a 
14,0% para as estacas lisas e 6,8% para estacas rugosas. LADANYI (1977) e 
HORVATH et al. (1983) também verificaram cerca de 10% de aumento da carga na 
ponta ao longo de 200 dias.   
 
2.6 MÉTODOS PARA DIMENSIONAMENTO DE ESTACAS  
 
O dimensionamento de estacas é geralmente muito conservador, visto os raros eventos 
de ruptura de estacas, inclusive em provas de carga para medição da capacidade de 
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suporte última da estaca. Na maioria dos casos, o critério de dimensionamento de 
estacas é associado a um valor máximo para o recalque que representa um 
deslocamento por atrito na interface estaca-rocha (ROWE e ARMITAGE, 1987a).  
 
Em rochas duras muito competentes é a resistência do concreto que governa o 
dimensionamento de estacas, com comportamento tensão-deformação elástico. No 
entanto, para rochas brandas, o dimensionado é governado pela capacidade de suporte 
da rocha e, por questões econômicas, é aconselhável trabalhar em regime plástico para 
estacas com fuste rugoso (WILLIAMS et al., 1980a).  
 
Na literatura geotécnica apresenta diversos métodos clássicos de dimensionamento de 
estacas em rocha. Os métodos se baseiam em hipóteses e consistem em uma sequência 
de etapas, que visam geralmente a determinação do comprimento de projeto da estaca. 
Os principais métodos de dimensionamento são descritos nesse item e apresentados em 
detalhes no Apêndice 1.  
 
2.6.1 MÉTODO DE LADANYI (1977) 
 
LADANYI (1977) propôs uma metodologia de dimensionamento de estacas escavadas 
em rocha, baseada na distribuição de carga de OSTERBERG e GILL (1973).  
 
Esses autores mostram que para um sistema estaca-rocha com comportamento elástico, 
a distribuição de carga ao longo da estaca depende essencialmente da taxa de 
embutimento (L/D) e da razão entre os módulos de elasticidade da rocha e do concreto 
(𝐸𝐸𝑟𝑟/𝐸𝐸𝑐𝑐), conforme pode ser verificado na Figura A1.1 do Apêndice 1. Esse trabalho 
teve a corroboração de instrumentação de estacas escavadas em folhelho fraturado e 
estratificado, com RQD variando até 39%. 
 
 
2.6.2 MÉTODO DE PELLS E TURNER (1979) 
 
PELLS e TURNER (1979) apresentam soluções elásticas para o projeto de estacas por 
meio de integração numérica da equação de Mindlin (POULOS e DAVIS, 1968) e de 
análises numéricas por elementos finitos. Eles consideram que a estaca é 
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completamente solidária com a rocha e não ocorre deslizamento relativo entre estaca e 
rocha e, portanto, o sistema se encontra em regime linear elástico. As soluções 
propostas foram confirmadas por provas de carga de estacas escavadas em folhelho 
altamente alterado.   
 
Os autores também introduziram cálculos para recalques equivalentes às solicitações 
de projeto, por meio de um fator de influência de recalque, Iρ, definido para levar em 
consideração o embutimento da estaca (Figura A1.3 do Apêndice 1). 
 
2.6.3 MÉTODO DE KULHAWY E GOODMAN (1980) 
 
KULHAWY e GOODMAN (1980) propõem um método de dimensionamento de 
estacas que associa os parâmetros geomecânicos do maciço. Eles advogam que a 
descrição e caracterização geomecânica são de extrema importância para se ter 
estimativas da deformabilidade e resistência do material onde se assentará a fundação.  
 
2.6.4 MÉTODO DE ROWE E ARMITAGE (1987a) 
  
O método para dimensionamento de estacas sugerido por ROWE e ARMITAGE 
(1987a) emprega elementos finitos na modelagem do problema e foi verificado a partir 
de provas de carga em estacas escavadas em folhelhos com sucesso, visto as diferenças 
entre resultados numéricos e medidos serem de cerca de 5 a 10%. 
 
ROWE e ARMITAGE (1987b) apresentaram uma série de soluções numéricas, 
relacionando o fator de influência de recalque, Iρ , no topo da estaca com a proporção 
de carga transferida para a ponta, 𝑄𝑄𝑝𝑝 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄ , para diferentes relações de módulos de 
elasticidade, 𝐸𝐸𝑐𝑐 𝐸𝐸𝑚𝑚⁄ .  
 
2.6.5 MÉTODO DE GOODMAN (1989)  
 
O método proposto por GOODMAN (1989) para a distribuição da carga ao longo da 
estaca (lateral + ponta) é basicamente a reprodução do método de LADANYI (1977). 
É um método de dimensionamento elástico, sendo que o diferencia a análise das 
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resistências de ponta e lateral máximas admissíveis e o cálculo do recalque na ponta da 
estaca.  
 
2.6.6 MÉTODO DE WILLIAMS et al. (1980b)  
 
Esse método semi-empírico é resultado de uma extensa campanha de 44 provas de 
carga de estacas em argilitos de Melbourne, Austrália. Além das provas de carga que 
atingiram a ruptura seguidas de inspeção/exumação, o desenvolvimento desse método 
teve a contribuição de ensaios de laboratório para a determinação dos parâmetros da 
rocha e análises teóricas e numéricas realizadas por DONALD et al. (1980). 
 
A principal vantagem desse método em relação aos existentes na época é que adota o 
regime elástico para o carregamento inicial e o regime elasto-plástico para 
deslocamentos elevados da estaca, elegendo o recalque como parâmetro limitante do 
dimensionamento. Os outros métodos restringem o dimensionamento pela carga 
máxima permitida e verificam o recalque máximo.  
 
2.6.7 MÉTODO DE HORVATH et al. (1983) 
 
HORVATH et al. (1983) instrumentaram 6 estacas em argilito de diâmetro igual a 
710mm e comprimento igual a 1370mm e analisaram mais de 200 testes (HORVATH, 
1982), objetivando avaliar a importância da resistência à compressão uniaxial da rocha 
e da rugosidade na resistência ao cisalhamento lateral.  
 
Sugerem uma correlação empírica entre a resistência à compressão uniaxial da rocha 




2.7 IMPORTÂNCIA DO MÓDULO DE DEFORMABILIDADE DO MACIÇO  
 
Todas as metodologias de dimensionamento de estacas apresentadas consideram os 
módulos de elasticidade do concreto e da rocha (ou deformabilidade do maciço). No 
entanto, diferentemente do concreto, material artificial contínuo, homogêneo, 
isotrópico, linear e elástico, a rocha ou maciço rochoso é um material natural, 
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geralmente heterogêneo, anisotrópico, não linear elástico. Desta forma, o módulo de 
deformabilidade do maciço tem determinação complexa e, muitas vezes, hipóteses são 
adotadas para a obtenção de um módulo equivalente representativo do maciço. 
 
A literatura apresenta diversos métodos de determinação do módulo de 
deformabilidade do maciço. HORVATH et al. (1983) recomendam preferencialmente 
o uso de valores obtidos de ensaios de campo em escala real ou reduzida. Na ausência 
desses ensaios, sugerem a realização de testes de laboratório para a determinação do 
módulo de elasticidade da rocha intacta, o qual é aproximado por estimativas ao módulo 
do maciço rochoso. 
 
PELLS e TURNER (1979) propõem ensaios de tração ou compressão de estacas 
mobilizadas apenas pelo fuste e com a base preenchida por material compressível para 
se estimar o módulo de elasticidade in situ da rocha, ER, Assim, por meio do recalque 
na cabeça da estaca,  ρ , e do fator de influência para o recalque de PELLS e 
TURNER, Iρ, o módulo de elasticidade da rocha para um comportamento elástico pode 





  (2.27) 
 
Contudo, são ensaios onerosos, demorados e complexos, o que torna sua realização 
mais rara.  
 
Os sistemas de classificação de maciços rochosos podem ser empregados para 
estimativas da deformabilidade.  São sistemas que conferem notas ou cotas associadas 
à parâmetros que informam direta ou indiretamente a qualidade do maciço rochoso. 
Destacam-se sistemas de classificação empíricos RMR (Rock Mass Rating), Q e GSI 
(Geological Strength Index).  
 
O sistema de classificação RMR (Rock Mass Rating) foi desenvolvido pioneiramente 
por BIENIAWSKI (1976, 1989) e um dos parâmetros básicos é representado pelo RQD. 
Em função das faixas de valores de RQD, Bieniawski (1989) atribuiu notas ou cotas, 




Tabela 2.4 – Contribuição do RQD na cota RMR. 
RQD (%) COTA do RQD 
90 - 100 20 
75 - 90 17 
50 - 75 13 




Os outros parâmetros para a determinação da cota RMR são a resistência à compressão 
uniaxial da rocha intacta (15, 12, 7, 4, 2, 1 e 0 para resistência de 250, 100 – 250, 50 – 
100, 25 – 50, 5 – 25, 1 – 5 e <1 MPa, respectivamente), o espaçamento das juntas (20, 
15, 10, 8 e 5 para espaçamentos >2, 0,6 – 2, 0,2 – 0,6, 0,06 – 0,2 e <0,06m, 
respectivamente), condição das juntas (30, 25, 20, 10 e 0 para juntas de superfície 
rugosa, sem separação e alteração; juntas pouco rugosas, parede pouco alterada e 
separação < 1mm, juntas pouco rugosa, parede muito alterada e separação < 1mm; 
juntas lisas ou separação de 1-5mm; e juntas com separação > 5mm; respectivamente) 
e presença de água/umidade (15, 10, 7, 4 e 0 para condições completamente seco, 
úmido, molhado, gotejante e fluindo, respectivamente).  O somatório dos valores desses 
parâmetros corresponde ao valor do RMR básico. 
 
A cota RMR também se correlaciona ao módulo de deformabilidade do maciço rochoso 
𝐸𝐸𝑚𝑚 (GPa), por meio das expressões empíricas:  
 
i. BIENIAWSKI (1978), para RMR > 50: 
 
 
 𝐸𝐸𝑚𝑚 =  2𝑅𝑅𝑅𝑅𝑅𝑅 − 100   (2.28) 
 
ii. SERAFIM e PEREIRA (1983),  para RMR < 50: 
 
 
 𝐸𝐸𝑚𝑚 =  10
(𝑅𝑅𝑅𝑅𝑅𝑅−10) 40⁄  
 (2.29) 








Um sistema de classificação de maciços rochosos bastante utilizado tem sido o proposto 
originalmente por HOEK et al. (1995), chamado GSI (Geological Strength Index), 
Índice de Resistência Geológica. O Capítulo 3 apresenta o sistema de classificação GSI, 
adotado para a determinação da qualidade do maciço rochoso representativo das 











O presente capítulo apresenta os objetivos da pesquisa e a metodologia desenvolvida 
para obter e analisar uma correlação simples e prática entre a resistência à compressão 
uniaxial de rocha branda intacta e a relação geométrica raio/comprimento (R/L) de 
estaca, para a condição de fuste liso. A correlação tem como condições principais o uso 
de parâmetros de obtenção fácil, rápida e pouco onerosa, ampla aplicação a rochas 
brandas e estimativa da geometria de estacas de fuste liso.  Foi adotado o método 
numérico por Elementos Finitos como ferramenta básica para as análises de 
distribuição de carga aplicada à estaca em rocha branda, caracterizada com simples 
aplicação do Sistema de Classificação de Maciços GSI, Geological Strenght Index de 
Marinos et al. (2005).    
 
3.1 CONCEITO DA METODOLOGIA 
 
As várias metodologias clássicas de dimensionamento de estaca (LADANYI, 1977; 
PELLS e TURNER, 1979; KULHAWY e GOODMAN, 1980; WILLIAMS et al., 
1980b; HORVATH et al., 1983; ROWE e ARMITAGE, 1987a; GOODMAN, 1989) 
se baseiam no estabelecimento de uma relação entre módulo de deformabilidade da 
rocha e a distribuição da carga total aplicada para o fuste e a ponta da estaca. Essa 
proporção é estabelecida empiricamente e fortemente influenciada pelas condições da 
interface fuste-estaca.  
 
A determinação do módulo de deformabilidade do maciço rochoso (𝐸𝐸𝑚𝑚 ) envolve 
ensaios de campo complexos, caros e demorados, além de pouco representativos em se 
tratando de maciços heterogêneos, não lineares elásticos e anisotrópicos. Isto dificulta 
e restringe a realização de ensaios em campo para determinação da deformabilidade do 
maciço, resultando em limitações do emprego dessas metodologias de 




Desta forma, a proposta da presente pesquisa consiste em desenvolver uma correlação 
da carga de ruptura da estaca em função da resistência à compressão uniaxial da rocha 
intacta, sem a necessidade de se determinar o módulo de deformabilidade do maciço 
rochoso. A vantagem deste tipo de correlação reside na maior facilidade de se 
determinar a resistência à compressão uniaxial por meio de ensaio de laboratório de 
testemunhos de sondagem, recuperados na área da implantação da obra estaqueada. 
Este tipo de correlação pode representar uma ferramenta fácil e rápida para o 
dimensionamento preliminar de estacas.  
 
A metodologia consiste em fazer simulações numéricas de provas de carga de estacas 
de diversas geometrias embutidas em maciço rochoso composto de rocha branda 
sedimentar. A condição de fuste liso é adotada por ser a mais crítica e menos favorável, 
e recomendada em pré-dimensionamento de estacas. 
 
O programa numérico selecionado para as análises é o programa de elementos finitos 
PLAXIS, que dispõe de diversos modelos constitutivos, os quais exigem parâmetros de 
resistência e de deformabilidade para se desenvolver as simulações numéricas. 
Adotando-se o modelo de Mohr-Coulomb, o programa requer valores do módulo de 
deformabilidade, ângulo de atrito interno, intercepto coesivo da rocha, coeficiente de 
Poisson e o ângulo de dilatância. É importante ressaltar que esses parâmetros podem 
ser estimados por correlações empíricas em função da resistência à compressão uniaxial 
da rocha intacta.  
 
Correlações clássicas entre resistência à compressão uniaxial e módulo de 
deformabilidade são propostas por DEERE e MILLER (1966) para rochas ígneas, 
metamórficas e sedimentares (Figura 3.1) e TATSUOKA e SHIBUYA (1992) para 
vários tipos de materiais usados na engenharia, inclusive rochas sedimentares (Figura 
3.2). 
 
A literatura também apresenta expressões para determinação do módulo de 
deformabilidade em função das cotas do maciço rochoso, estabelecidas com os sistemas 





Figura 3.1 – Relação entre resistência à compressão uniaxial e módulo de 




Figura 3.2 – Relação entre resistência à compressão uniaxial e módulo de 




Tabela 3.1 – Estimativas de Módulo de deformabilidade de maciços rochosos em 
função das cotas RMR, Q e GSI (adapt. FHWA, 2002).  
 
Nesta pesquisa, é adotado o sistema de classificação de maciço rochoso GSI de HOEK 
e BROWN (1995) e atualizado por MARINOS e HOEK (2000). Os parâmetros de 
resistência correspondentes à coesão e ao ângulo de atrito do maciço são obtidos a partir 
do critério de ruptura de Hoek e Brown, nas versões mais atualizadas (HOEK e 
BROWN, 1997 e HOEK et al., 2002). 
 
3.2 SISTEMA DE CLASSIFICAÇÃO E CRITÉRIO DE RUPTURA 
ADOTADOS 
 
Os sistemas de classificação de maciços rochosos conferem notas ou cotas associadas 
a parâmetros que informam direta ou indiretamente a qualidade do maciço rochoso. 
Destacam-se os sistemas de classificação:  
i. RMR (Rock Mass Rating), desenvolvido pioneiramente por BIENIAWSKI 
(1976, 1989) na África do Sul;  
ii. Q elaborado por BARTON et al. (1974) na Noruega;  
iii. GSI (Geological Strength Index), proposto originalmente por HOEK et al. 
(1995).  
 
O sistema de classificação de maciços rochosos GSI, Índice de Resistência Geológica, 
surgiu da necessidade dos autores em correlacionar os parâmetros mecânicos de 
maciços rochosos ao critério de resistência de Hoek-Brown, também desenvolvido por 
Hoek e colaboradores.  
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Uma rápida e simples avaliação do GSI do maciço pode ser feita em campo por meio 
de ábaco específico, baseado na qualidade do maciço sem e com estruturas geológicas 
e na qualidade da superfície da rocha. A Figura 3.3 apresenta a versão mais moderna 
do sistema GSI, proposta por MARINOS e HOEK (2000).  
 
 
Figura 3.3 – Sistema GSI para estimativa da qualidade do maciço rochoso (MARINOS 




A partir das cotas do sistema GSI, é possível determinar os parâmetros importantes para 
a metodologia proposta nesta pesquisa, tais como coesão, ângulo de atrito e 
deformabilidade do maciço rochoso. 
  
Os parâmetros de resistência correspondentes à coesão e ao ângulo de atrito do maciço 
são obtidos por meio do critério de ruptura de Hoek e Brown, nas versões mais 
atualizadas (HOEK e BROWN, 1997 e HOEK et al., 2002) em função da cota GSI, D, 
mi (constante da rocha intacta) e da resistência à compressão uniaxial da rocha intacta. 
 
HOEK e BROWN (1980) desenvolveram um critério de ruptura com objetivo de 
representar o comportamento geomecânico da rocha intacta e do maciço rochoso em 
distintas condições de resistência. O critério na sua versão inicial considerava o estado 
de tensões principais σ1′  e σ3′  , a resistência à compressão uniaxial da rocha intacta σci 
e duas constantes empíricas representativas das condições da rocha intacta ou do 
maciço rochoso, m e s. 
 
Várias versões do critério original de HOEK e BROWN (1980) foram apresentadas nas 
décadas seguintes, associando melhorias e ajustes advindos de mais resultados de 
ensaios e experiência dos autores e colaboradores. Em versão de 1990, o critério propõe 
a determinação das constantes m e s do maciço rochoso em função da cota RMR, 
considerando os efeitos de danos de escavação. No entanto, para valores de RMR 
inferiores a 25, as expressões propostas não mostraram bons resultados, levando os 
autores ao desenvolvimento do Sistema de Classificação GSI e, portanto, do critério de 
ruptura baseado nas cotas GSI.  
 
A primeira versão do critério de ruptura baseado nas cotas GSI foi publicada por 
(HOEK et al.,1995).  Em versão mais recente, conhecida por critério de Hoek & Brown 
generalizado (HOEK et al., 2002), os autores associam o parâmetro indicativo de danos 
provocados por processos de escavação, Coeficiente de Danos D e novas expressões 
para a determinação das constantes do critério. As expressões do critério de ruptura 
generalizado de Hoek e Brown são as seguintes (HOEK et al., 2002):  
 










 𝑚𝑚𝑏𝑏 = 𝑚𝑚𝑐𝑐 exp �
𝐺𝐺𝑆𝑆𝐺𝐺 − 100





 𝑠𝑠 = exp �
𝐺𝐺𝑆𝑆𝐺𝐺 − 100




















 σci : Resistência à compressão uniaxial da rocha intacta; 
mb : Parâmetro m do maciço rochoso; 
mi  : Parâmetro m da rocha intacta (valores propostos na Tabela 3.2); 
s, a : Constantes de ajuste em função da qualidade do maciço rochoso indicada 
pelo valor de GSI (Geological Strength Index) determinado por inspeção visual 
do maciço; 
D  : Coeficiente de danos do maciço, provocado por escavações a fogo e 
mecânicas (valores entre 0 a 1, sendo a unidade o maior dano provocado por 
desmonte a fogo não cuidadoso); 
GSI : Cota do maciço no Sistema de Classificação GSI.  
   
A coesão, c′, e o ângulo de atrito interno, ϕ′, do critério de ruptura de Mohr-Coulomb 
podem ser determinados a partir do critério de ruptura de Hoek e Brown (HOEK et al., 
2002), por meio das seguintes expressões:    
 
 ϕ
′ = sin−1 �
6amb(s + mbσ3n′ )a−1







σc[(1 + 2a)s + (1 − a)mbσ3n′ ](s + mbσ3n′ )a−1
(1 + a)(2 + a)�1 + 6amb
(s + mbσ3n′ )a−1
(1 + a)(2 + a)
 












σ3max′  é determinado para túneis e taludes por meio das respectivas expressões:  
 
 





























Anteriormente ao desenvolvimento analítico, HOEK e BROWN (1997) propuseram 
curvas de correlação entre GSI, mi e c′, assim como correlações entre GSI, mi e ϕ′, 
conforme apresentadas na Figura 3.2. Essas correlações são resultados da retroanálise 
de casos práticos e experiência dos autores.   
 
  
(a) GSI vs c (b) GSI vs φ 
Figura 3.4 – Correlações entre cotas GSI e parâmetros de resistência: coesão c e ângulo 
de atrito ϕ (HOEK  e BROWN, 1997). 
 
As cotas do sistema GSI também são utilizadas para a determinação do módulo de 
deformabilidade do maciço rochoso:  
 
i. HOEK et al. (1999) 
 𝐸𝐸𝑚𝑚(𝐺𝐺𝐺𝐺𝑎𝑎) = (0,01𝜎𝜎𝑐𝑐)10
𝐺𝐺𝐺𝐺𝐺𝐺−100
40   (3.11) 
 
ii. HOEK et al. (2002) 





40   (3.12) 
 
iii. HOEK e DIEDERICHS Simplificado (2006) 
 Em(MPa) = 1000000�








iv. HOEK e DIEDERICHS (2006) 
 Em(MPa) = MRσc �0,02 +






Onde σc é a resistência à compressão uniaxial da rocha intacta, MR é o fator de redução 
do módulo de elasticidade da rocha intacta para o maciço rochoso, estimado para cada 
tipo de rocha intacta, como apresentado na Tabela 3.3 e D é o Coeficiente de danos do 
maciço provocados por escavações mecânicas e a fogo. 
 







Observa-se que as relações para módulo de deformabilidade são muito diferentes entre 
si. HOEK e DIEDERICHS (2006) analisaram diferentes relações, incluindo expressões 
clássicas da literatura para determinação do módulo em função da cotas do sistema 
RMR (BIENIAWSKI, 1978; SERAFIM e PEREIRA, 1983; HOEK e BROWN, 1998).  
 
A Figura 3.5 apresenta e compara as dispersões obtidas na determinação dos módulos 
considerando o Coeficiente de danos igual a 0,5. Os autores concluem que a expressão 




Figura 3.5 – Comparação entre correlações para estimativas do módulo de 
deformabilidade do maciço (HOEK e DIEDERICHS, 2006). 
 
Desta forma o módulo de deformabilidade adotado para o desenvolvimento das análises 
da presente pesquisa é determinado com a expressão de HOEK e DIEDERICHS (2006) 
em função dos parâmetros GSI (Cota do maciço), D (coeficiente de danos provocados 
pela escavação e alívio de tensões do maciço), MR (fator de redução do módulo, 





3.3 MACIÇO ROCHOSO REPRESENTATIVO 
 
A metodologia desta pesquisa exigiu a adoção de um único maciço rochoso, visto que 
seria praticamente impossível analisar todos os tipos propostos no sistema GSI, 
amplamente variáveis, assumindo diferentes valores para cada tipo de rocha e grau de 
alteração do maciço.  
 
Dessa maneira, faz-se necessário realizar uma análise do amplo espectro de 
variabilidade dos parâmetros do sistema GSI para obtenção do maciço representativo e 
o modelo de Mohr-Coulomb equivalente. Essa análise foi feita levando em 
consideração a proposta inicial de restringir esse estudo aos maciços compostos de 
rochas sedimentares brandas. 
 
A respeito da cota GSI do maciço, MARINOS e HOEK (2000) fazem algumas 
observações/recomendações sobre uso e limitações do sistema GSI. Especificamente, 
acerca de rochas brandas sedimentares de baixa resistência, tais como margas, argilitos, 
calcários e arenitos. Os autores reportam que quando são formadas sob condições 
estáveis ou sob ambiente de pós-tectonismos, elas apresentam uma estrutura simples 
com poucas descontinuidades. Em tais casos, o maciço rochoso pode ser classificado 
como fraturado (blocky) ou intacto (massive).  
 
Entretanto, apesar das descontinuidades serem limitadas em número, as condições de 
superfície não podem ser classificadas como muito boas (very good) ou boas (good) e 
assumem normalmente a classificação de razoáveis (fair) ou ruins (poor).  
 
Adotando-se essas considerações, o maciço de rocha branda sedimentar apresenta cota 
GSI entre 40 e 60, consistente com o fato de que a baixa resistência do maciço rochoso 
resulta da baixa resistência da rocha intacta e da constante mi. 
 
Portanto, para os fins desta pesquisa, foi assumido uma cota 𝐺𝐺𝑆𝑆𝐺𝐺 =  50, como valor 
médio e representativo do maciço de rocha sedimentar branda que se pretende modelar.  
 
O coeficiente de danos D é determinado em função do tipo de escavação do maciço 
rochoso (HOEK et al.; 2002). No caso dos furos em rocha para embutimento de estacas, 
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as escavações são realizadas mecanicamente, resultando então em perturbações 
mínimas no maciço rochoso circundante e, portanto, o coeficiente de danos é assumido 
igual a zero (𝐷𝐷 = 0). 
 
Como visto anteriormente, os parâmetros 𝑚𝑚𝑐𝑐 e 𝑅𝑅𝑅𝑅 de rochas sedimentares assumem 
valores em intervalos consideravelmente amplos. Essa variabilidade representa uma 
dificuldade quando do estabelecimento de um modelo genérico de rocha branda 
sedimentar.  Foi então realizada uma análise estatística dos valores de 𝑅𝑅𝑅𝑅 e 𝑚𝑚𝑐𝑐 das 




Figura 3.6 – Variação dos valores de MR em função dos tipos de rochas sedimentares. 
 
 
Figura 3.7 – Variação dos valores de 𝑚𝑚𝑐𝑐 em função dos tipos de rochas sedimentares.  
Observa-se das análises que os valores para MR e 𝑚𝑚𝑐𝑐 adotados como representativos 
de um modelo genérico de maciço de rocha sedimentar branda (linhas verticais nas 
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Figuras 3.6 e 3.7) são iguais a 300 e 7, respectivamente.  O critério de escolha desses 
valores foi a sua representatividade no conjunto de intervalos, considerando um valor 
que englobe a maior quantidade de tipos de rochas e esteja no limite inferior do 
intervalo de maiores valores do conjunto analisado.  
 
Um parâmetro fundamental no sistema GSI para obtenção do modelo de Mohr-
Coulomb equivalente é a resistência à compressão da rocha intacta. MARINOS et al. 
(2005) constatam que esse parâmetro em maciços de rochas brandas é responsável por 
atribuir baixas resistências do maciço.  
 
Para ROWE e ARMITAGE (1987a) e NUNES (2006), as rochas brandas apresentam 
resistência à compressão uniaxial menor que 30MPa. Este valor se reduz a 25MPa para 
ISRM (1981), NUNES (1989), HOEK e BROWN (1997), HOEK (1999) e FHWA 
(2002). Ainda, para COATES (1964), as rochas brandas têm resistência menor que 35 
MPa e para KULHAWY et al. (1991) menor que 20 MPa. Nesse estudo a resistência à 
compressão uniaxial das rochas brandas foi adotada variando entre 1 e 30MPa. 
 
O Coeficiente de Poisson  𝑣𝑣 foi estimado considerando as recomendações de HOEK et 
al. (1995) para maciço fraturado ou intacto e condição de superfície razoável a ruim 
(𝐺𝐺𝑆𝑆𝐺𝐺 = 50). Para essa condição, 𝑣𝑣 = 0,3.  Ressalte-se que HOEK e BROWN (1997) 
confirmam este valor para maciços rochosos compostos de rocha de baixa qualidade 
(branda).  
 
O ângulo de dilatância 𝜓𝜓 é assumido nulo, seguindo a recomendação de  HOEK e 
BROWN (1997), que sugerem 𝜓𝜓 variando de um quarto do ângulo de atrito, para rochas 
de boa qualidade, a zero, para rochas de baixa qualidade. 
 
 
3.4 MATERIAL DA ESTACA REPRESENTATIVA 
 
O método executivo das estacas embutidas em rocha pressupõe que elas sejam 
moldadas in loco, sendo, portanto, executadas no local com concreto armado (ou não). 
Assim, considera-se que o material das estacas é isotrópico e linear elástico. Esse tipo 
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de material é representado no programa PLAXIS por meio dos parâmetros de 
deformabilidade do concreto, módulo de elasticidade 𝐸𝐸𝑐𝑐 e coeficiente de Poisson 𝜈𝜈𝑐𝑐.  
 
O módulo de elasticidade do concreto da estaca 𝐸𝐸𝑐𝑐 é então estimado segundo a ABNT 
NBR 6118:2014, considerando que as estacas são compostas de concreto com 𝑓𝑓𝑐𝑐𝑐𝑐 =
20𝑅𝑅𝐺𝐺𝑎𝑎 (a favor da segurança), como segue: 
 
𝐸𝐸𝑐𝑐 = �0,8 + 0,2 
𝑓𝑓𝑐𝑐𝑐𝑐
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 5600�𝑓𝑓𝑐𝑐𝑐𝑐 = 21290 𝑅𝑅𝐺𝐺𝑎𝑎                                 (3. 15) 
  
O coeficiente de Poisson do concreto da estaca 𝜈𝜈𝑐𝑐  foi adotado igual a 0,2, também 
segundo a ABNT NBR 6118 (2014).  
 
 
3.5 MODELO NUMÉRICO REPRESENTATIVO DO SISTEMA MACIÇO-
ESTACA 
 
Uma vez definidos os parâmetros dos materiais a serem inseridos no programa de 
modelagem PLAXIS, procedeu-se à montagem da malha com características mais fieis 
possíveis à situação real de carregamento de uma estaca embutida em um maciço de 
rocha. 
 
Devido ao formato cilíndrico comum das estacas, optou-se por um modelo numérico 
em duas dimensões e de geometria axi-simétrica com dimensão 𝐿𝐿/𝐷𝐷 =  2, apresentado 
na Figura 3.8.  
 
As condições de contorno do modelo foram assumidas como fronteiras indeslocáveis 






Figura 3.8 – Geometria do modelo numérico maciço-estaca com L/D=2. 
 
As condições de contorno do modelo foram assumidas como fronteiras indeslocáveis 
na lateral, no eixo de simetria e na cota de profundidade do maciço (Figura 3.8). As 
extensões lateral e vertical do modelo são três vezes o diâmetro e três vezes o 
comprimento da estaca, respectivamente. Essa escolha atendeu ao critério da menor 
perturbação possível na fronteira lateral e na base do maciço. A Figura 3.9 confirma a 
adequação do tamanho da malha, visto que não há perturbações das fronteiras nos 
campos de deslocamentos e tensões do modelo da estaca no momento da ruptura.  
 
Especificamente para o material rochoso da interface estaca-rocha, foi aplicado o fator 
de redução das suas propriedades de resistência, Rinter, igual a 0,75, conforme análises 
e recomendações de COSTA (2005). Essa redução se deve aos processos de alteração 





(a) Campo de tensões (b) Campo de deslocamentos 
Figura 3.9 – Campos de tensão e deslocamento do modelo estaca-rocha com L/D=2 
após ruptura, sem perturbação das fronteiras. 
 
Além disso, o maciço foi dividido em duas regiões: uma na circunvizinhança da estaca; 
e outra na parte mais afastada. Isso se deveu à necessidade de refinar a malha nessa 
primeira região, economizando tempo de processamento. A Figura 3.10 apresenta a 
malha típica adotada, com o dobro de refinamento na região da estaca e da região 
circunvizinha. 
 
Foram adotados elementos triangulares com 15 nós, 5 nós em cada linha (lado) do 
triângulo. O desenvolvimento das funções de interpolação dos elementos é apresentado 
nos itens 5.1 a 5.6 do manual científico do PLAXIS (Scientific Manual V8). Como a 
geometria modelada é diferente para cada relação 𝐿𝐿/𝐷𝐷  simulada, o número de 
elementos gerados cresce com o crescimento do comprimento da estaca. A Figura 3.11 
exemplifica o tipo, número de nós e a quantidade de elementos para uma geometria 




Figura 3.10 – Malha de elementos finitos do modelo numérico. 
 
 




A relação L/D é uma variável do modelo proposto e, portanto, deve ser simulada para 
diferentes valores, assumidos entre 1 e 10. No entanto, a variação de L/D pode ser feita 
variando unicamente L (ou D) ou variando L e D simultaneamente. Essa segunda opção 
é mais trabalhosa, pois demanda a construção de mais geometrias. Ao passo que a 
primeira, com a variação apenas de L ou D é mais simples. No entanto, existe 
possibilidade de se ter resultados de distribuição de carga aplicada para a base da estaca 
diferentes para uma mesma relação L/D obtida de diferentes L e D.  
 
Para avaliar a possível sensibilidade do PLAXIS ao simular a distribuição de cargas na 
estaca para diferentes geometrias e, especificamente diferentes diâmetros, foram 
realizadas análises com diâmetros iguais a 0,25, 0,50, 0,75 e 1,00m, obtendo-se relações 
L/D de 2, 6 e 10. Os resultados são apresentados nas Figuras 3.12 e 3.13.  
 
Verifica-se que variações de diâmetro praticamente não afetam os resultados de 
distribuição de carga e tensão de ruptura, as quais são mais influenciadas pela variação 
da relação L/D. Ainda, nota-se que para diâmetros maiores, para uma mesma relação 
L/D, os valores da relação tensão de ruptura/resistência à compressão uniaxial e 
distribuição se carga para a ponta da estaca praticamente coincidem, exceto para o 
diâmetro de 0,25m e relação L/D igual a 2, com maior dispersão, mas muito reduzida.  
 
 
Figura 3.12 – Variação da relação de distribuição de carga aplicada para a base da 




Figura 3.13 – Variação da relação de tensão de ruptura e resistência à compressão 
uniaxial da rocha em função de L/D, para D = 0,25, 050, 0,75 e 1,00m.  
 
 
Portanto, para fins práticos, qualquer valor de diâmetro poderia ser adotado para o 
desenvolvimento das análises numéricas. Finalmente, procurou-se avaliar geometrias 
típicas de estacas executadas e apresentadas na literatura, conforme sumariado na 
Tabela 3.4. Diante disso, foi adotado diâmetro de 0,5m para todas as estacas de 
diferentes relações L/D, que variam entre 1 e 10. 
 
Tabela 3.4 – Diâmetros típicos de estacas em rochas brandas. 
Referência 
Características da estaca 
Diâmetro D (m) Comprimento L (m) L/D 
LADANYI (1977) 0,885 4,57 5 
PELLS e TURNER (1979) 0,45 3,5 8 
WILLIAMS et al. (1980b) 0,3 – 1,5 - 0 – 22 
HORVATH et al. (1983) 0,71 1,35 2 
BRASFOND 0,7 – 2,0 - - 
SERKI (Estacas em solos) 0,25 – 1,5 - - 
SONDADRIL Até 0,41m - - 
WILLIAMS et al. (1980b) 0,3 – 1,5 - 0 – 22 
HORVATH et al. (1983) 0,71 1,35 2 
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As análises numéricas foram realizadas considerando a variação da resistência à 
compressão uniaxial da rocha intacta 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 entre 1 e 30 MPa, adotados incrementos de 
5MPa.  
 
Essa simplificação foi verificada por análises iniciais das modelagens para a condição 
específica de arenito com GSI igual a 50 e condição de fuste liso. Nesses estudos, as 
resistências à compressão uniaxial foram iguais a 1, 2, 4, 5, 7, 8, 10, 13, 15, 18, 20, 23, 
25, 28, 30MPa.  
 
A Figura 3.14 indica que cada conjunto de resultados (pontos com diferentes 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 ) 
correspondentes a uma razão específica L/D tende a convergir para um resultado médio. 
Desta forma, ampliou-se o intervalo de valores de 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 a serem analisados, reduzindo 
tempo e esforços computacionais.  
 
Em relação aos parâmetros da rocha e estaca exigidos pelo modelo constitutivo de 
Mohr-Coulomb para as simulações numéricas com o Plaxis, foram adotados os valores 
apresentados na Tabela 3.5.  
 
 
Figura 3.14 – Variação da relação entre tensão de ruptura e resistência à compressão 











Módulo de elasticidade Ec 21290 MPa 
Coeficiente de Poisson νc 0,20 
Maciço rochoso 
Cota GSI 50 
Ângulo de atrito φ 27º 
Ângulo de dilatância ϕ 0º 
Coeficiente de Poisson ν 0,30 
Resistência à compressão uniaxial σci 
Coesão cm 
Módulo de deformabilidade Em 
σci (MPa) cm (MPa) Em (MPa) 
1  0,045  92  
5  0,224  461  
10  0,447  922  
15  0,671  1382  
20  0,895  1843  
25  1,118  2304  
30  1,342  2765  
 
 
Desta forma, tem-se 7 diferentes modelos de maciço rochoso em função das diferentes 
resistências à compressão uniaxial da rocha branda genérica, a serem estudados com o 
Plaxis. Em relação às estacas, foram adotadas relações L/D variando de 1 a 10, 
totalizando 10 relações L/D. Portanto, são realizadas 70 simulações numéricas de 




Os estudos da literatura e análises de provas de carga de estacas em arenitos 
apresentados no Capítulo 2 indicam que a ruptura das estacas não é abrupta, sendo 
caracterizada pela ocorrência de recalques superiores aos valores admissíveis. Este 
aspecto é importante para a definição de uma condição de ruptura numérica com o 
PLAXIS.   
 
A Figura 3.15 apresenta uma curva típica de carga versus recalque, obtida da simulação 
numérica da estaca de fuste liso com 50mm de diâmetro e L/D = 3. Nota-se que o 
programa PLAXIS identifica a ruptura para recalques elevados, da ordem de 70mm, 
que geralmente excedem o máximo admissível de estacas.  
 
Ressalte-se que a norma NBR 6122 indica uma carga de ruptura de 1,19MN com 65% 
de distribuição da carga aplicada para a ponta da estaca e recalque de 19mm (3,8%D), 
enquanto a simulação numérica determina a carga de ruptura de 1,86MN com 80% de 
distribuição da carga aplicada para a ponta da estaca e recalque de 71mm (14,2%D). 
 
 
Figura 3.15 – Curva típica carga versus recalque obtida da simulação numérica da prova 







Outra particularidade do PLAXIS é representada pela anormalidade de resultados para 
resistência do maciço muito reduzida (𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 = 1𝑅𝑅𝐺𝐺𝑎𝑎), visto que o processo iterativo 
determina pontos da curva muito afastados entre si, conforme indicado na Figura 3.16. 
Isso se deve à instabilidade do procedimento iterativo da análise não-linear no PLAXIS, 
discutido por BRINKGREVE (2002) no manual do programa.  
 
No entanto, o manual do PLAXIS, para material pouco resistente, sugere simular 
carregamentos com menores tolerâncias ao erro iterativo, em comparação com o default 
do programa e igual a 0,03, recomendado para a grande maioria dos casos. Assim, 
novas simulações foram realizadas considerando erros de 0,003, 0,01 e 0,04, indicando 
o aumento da estabilidade na convergência para erros reduzidos (Figura 3.17). 
 
Outro ponto importante verificado no processo iterativo e que interfere 
consideravelmente nos resultados das simulações em maciços de baixa resistência 
também pode ser observado na Figura 3.17: são três simulações com mesmos 
parâmetros do maciço e da estaca e mesmo embutimento com cargas de ruptura 
identificadas pelo PLAXIS diferentes, contrariando o esperado. 
 
 
Figura 3.16 – Curva carga versus recalque obtida da simulação numérica da prova de 




Figura 3.17 – Curvas carga versus recalque da prova de carga da estaca em função da 
variação da tolerância ao erro numérico. 
 
 
Isso se deve ao fato do PLAXIS assumir como condição de ruptura a ocorrência 
simultânea de acréscimos de deslocamentos (recalques) e significativa variação 
negativa da carga aplicada em duas etapas sucessivas de cálculo, e por considerar como 
“significativa” justamente o erro tolerável que o usuário estabelece nas entradas de 
dados (BRINKGREVE, 2002). Então, as simulações com maior tolerância ao erro 
numérico avançam mais, atingindo maiores recalques em comparação com as de menor 
tolerância.  Este aspecto poderia comprometer a confiabilidade na carga de ruptura 
determinada pelo programa. Contudo, é importante notar que o comportamento carga-
recalque das estacas é o mesmo para os três casos, apenas são interrompidos em níveis 
de recalques e cargas diferentes (Figura 3.17). 
 
As simulações iniciais das provas de carga da estaca em arenito foram realizadas com 
tolerância ao erro maior (0,03) e mostram a maior sensibilidade do programa para 
maciços menos resistentes.  
 
A Figura 3.18 revela que para maciços com baixas 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐, independentemente da relação 
de embutimento, o recalque na ruptura é muito variável e atinge valores elevados se 
comparados com os demais casos.  Consequentemente, a carga de ruptura acompanha 









Diante desse fato, para as simulações da pesquisa considerando o maciço genérico 
composto de rocha sedimentar branda, a tolerância ao erro foi ajustada, para os casos 
de baixas 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐, para o valor de 0,003 (10% do sugerido pelo programa), na tentativa de 
se atingir certa uniformidade/tendência nos valores da carga de ruptura identificada 
pelo PLAXIS.  
 
No entanto, verificou-se que mesmo limitando o avanço da aplicação da carga, ainda 
assim se obtém curvas com recalques considerados. Desta forma foram consideradas 
as cargas de ruptura convencionadas e consagradas na literatura pelos métodos de 
LOPES (1979), O’ROURKE e KULHAWY (1985) e HIRANY e KULHAWY(1988), 
além do preconizado pela NBR 6122 (2010), BRITISH STANDARD (2004) e Norma 
Canadense (DAVISSON, 1972 ).  
 
Portanto, a carga de ruptura foi adotada como sendo a média dos valores em torno de 
um desvio padrão da média inicial das rupturas definidas pelos métodos e normas 
supracitados. Também foi calculada isoladamente a carga de ruptura recomendada pela 
NBR 6122.  
 
A definição da carga aplicada no topo e a fração transferida para a ponta da estaca ao 
longo do carregamento foi realizada por meio de “pontos amostrais” em localização 
específica no modelo da estaca, visando obter deslocamento/deformação e tensão. O 
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recalque e a carga aplicada (carga distribuída) no topo são então obtidos no Ponto A 
localizado no topo da estaca (Figura 3.19).  O Ponto C se situa na interface entre a ponta 
da estaca e o maciço e permite a obtenção da tensão vertical na ponta da estaca (Figura 
3.19). Assim, sabendo-se a tensão vertical na ponta e a área da seção da estaca, é 
possível calcular a carga transmitida para a base. A diferença entre a carga na base e na 
ponta é a parcela de carga aplicada resistida pelo fuste da estaca. Importante ressaltar 
que essa metodologia considera o fundo do furo adequadamente limpo e, portanto, a 
estaca tem contato direto com o maciço. 
 
 
Figura 3.19 – Posicionamento dos pontos amostrais A e C de tensão e deformação no 
modelo numérico.  
 
Finalmente, as simulações numéricas desenvolvidas com o PLAXIS, considerando as 
condições apresentadas, possibilitam definir uma correlação entre a resistência à 
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3.6 VALIDAÇÃO DA MODELAGEM NUMÉRICA 
 
A metodologia apresentada para a simulação numérica de provas de carga de estaca de 
fuste liso em maciço rochoso representativo foi verificada por meio da comparação de 
provas de carga em estacas em folhelhos executadas por HORVATH et al. (1983). As 
provas de carga reais foram simuladas numericamente com metodologia dessa pesquisa 
e seus resultados foram comparados aos valores medidos no campo.  
 
Os autores descrevem o maciço de folhelho com juntas pouco desenvolvidas e 
espaçamento variando de 0,5 a 1,0m em profundidades superficiais, tornando-se 
massivo/intacto com o aumento da profundidade. Apresenta orientação predominante 
horizontal e ocasionalmente oblíqua, com lentes de argilas de até 37mm de espessura, 
umidade de 4,6% e RQD entre 29 e 88%, com média em torno de 70%.  
 
Os ensaios para obtenção dos parâmetros geomecânicos dos folhelhos foram realizados 
até a profundidade de 6,5m, sendo concentrados nas profundidades de 0,5 a 3,0 m. A 
Tabela 3.6 resume os parâmetros mais relevantes do maciço de folhelho. 
 
Os parâmetros de resistência e deformabilidade das estacas e maciço de folhelho de 
HORVATH et al. (1983) também foram determinados de maneira análoga aos 
parâmetros da estaca e maciço representativos da modelagem numérica, segundo as 
expressões de Hook et al. (2002) e HOEK e DIEDERICHS (2006). A Tabela 3.7 
apresenta os valores de resistência à compressão uniaxial e módulo de elasticidade da 
rocha intacta correspondentes aos maciços nos quais foram executadas as estacas 
ensaiadas (P1, P2, P3, P4 e P5).  
 
As estacas P1 e P2 são de fuste lisos, P1 com RF = 0,036 e P2 com RF = 0,025). P1 é 
solicitada apenas na lateral e P2 é solicitada na lateral e ponta. As estacas P3 e P4 são 
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de fustes rugosos, P3 com RF = 0,076 e P4 com RF = 0,083). P3 é solicitada apenas na 
lateral e P4 é solicitada na lateral e ponta. 
 
 




Tabela 3.7 – Valores de resistência à compressão uniaxial e módulo de elasticidade das 
rochas intactas dos maciços com estacas de HORVATH et al. (1983). 
Estaca 𝜎𝜎𝑐𝑐 [MPa] 𝐸𝐸𝑐𝑐 [MPa] 
P1 5,4 405 
P2 11,1 419 
P3 5,6 412 
P4 5,5 497 
P5 10,4 390 
Média 7,6 424,6 




Os parâmetros do critério de Hoek e Brown também foram determinados para o maciço 
de folhelho das estacas ensaiadas nas provas de carga de HORVATH et al. (1983). A 
Tabela 3.8 apresenta os valores das constantes mb e mi, a e s, além dos valores 
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calculados de coesão e ângulo de atrito médios, módulo de deformabilidade e 
resistência à tração do maciço rochoso. 
 
 
Tabela 3.8 – Parâmetros do modelo Mohr-Coulomb do maciço rochoso de folhelho 
segundo o critério de ruptura de Hoek e Brown. 
 
Parâmetro Valor 
Constante mi da rocha intacta  4 a 8 
Constante mb do maciço  2 a 4 
Constante s do maciço  0,0039 
Constante a do maciço  0,506 
Coesão do maciço c 0,532 MPa 
Ângulo de atrito do maciço φ 27,53 
Módulo de deformabilidade do maciço E 129 MPa 
Resistência à tração do maciço σtm 0,039 MPa 
 
 
Uma vez determinadas as propriedades do maciço de folhelho, o sistema estaca-maciço 
foi modelado no PLAXIS, considerando especificamente as características da Estaca 
P2 de HORVATH et al. (1983), conforme apresentado na Figura 3.20. O fuste dessa 
estaca apresenta valor de rugosidade igual a RF = 0,025 e, portanto, tal rugosidade foi 
implementada na interface: 𝑅𝑅𝑠𝑠 = 355𝑚𝑚𝑚𝑚 , ∆𝑅𝑅 = 6𝑚𝑚𝑚𝑚 , 𝐿𝐿𝑠𝑠 = 12𝑚𝑚𝑚𝑚  e 𝐿𝐿𝑡𝑡 = 18𝑚𝑚𝑚𝑚 
(calculados com a Eq. 2.5). 
 
 
A Figura 3.21 apresenta os resultados da simulação da prova de carga e os valores 
medidos na prova de carga real da Estaca P2, por meio de curvas carga vs recalque. 
Observa-se a coincidência dos pontos simulados e reais para o estágio inicial (elástico 
linear). Com o aumento dos deslocamentos relativos na interface e da sua plastificação, 
os valores simulados se afastam dos medidos na prova de carga real, apesar da 














A Tabela 3.9 apresenta os resultados das simulações numéricas com o PLAXIS das 
provas de carga das estacas P1 a P4 e compara os valores obtidos numericamente com 
os valores medidos nas provas de carga de campo. 
 
Tabela 3.9 – Resultados numéricos e medidos em campo das provas de carga das 
estacas de HORVATH et al. (1983). 
Características da estaca Carregamento final: 8 MN Início da Ruptura 













P1 liso fuste 
Campo 27 - 5 3,4 - 
Plaxis 10 - 4 3,5 - 
P2 liso fuste + ponta 
Campo 26 46 6 3,5 18 
Plaxis 28 39 5 3.9 19 
P3 rugoso fuste 
Campo 32 - 15 6,1 - 
Plaxis 27 - 23 5,3 - 
P4 rugoso fuste + ponta 
Campo 15 46 14 8,0 35 
Plaxis 15 44 15 8,0 44 
Obs.: ρ: recalque; 𝑄𝑄𝑝𝑝: carga transferida para ponta; 𝑄𝑄𝑡𝑡: carga aplicada total. 
 
 
Os resultados das simulações numéricas das provas de carga das estacas com valores 
médios dos parâmetros do modelo Mohr-Coulomb equivalente do maciço de folhelho 
fornecem cargas de ruptura, recalques finais e na ruptura, além de percentual de carga 
distribuída para a ponta e fuste consistentes com os medidos nas provas de carga reais. 
Na condição do carregamento final, a distribuição de carga para a ponta e recalques 
obtidos das simulações apresentam valor ligeiramente menor que os medidos no campo. 
Uma possível explicação reside na condição imposta para a interface estaca-rocha na 
modelagem com PLAXIS, adotada ideal, em contrapartida à situação de campo da 
interface alterada e irregular. 
 
Na situação de ruptura, os valores da distribuição de carga para a ponta obtidos das 
simulações são consistentes com os valores medidos. No entanto, os valores do recalque 
são novamente menores do que os observados, provavelmente devido à condição de 




4 CAPÍTULO 4  
RESULTADOS E ANÁLISES   
 
Este capítulo apresenta os resultados e análises das simulações numéricas das provas 
de carga conforme a metodologia proposta no capítulo anterior e desenvolvidas com o 
programa PLAXIS. Os resultados numéricos de distribuição de carga de carga para o 
fuste e ponta são comparados com os métodos semi-empíricos clássicos de LADANYI 
(1977), PELLS e TURNER (1979), WILLIAMS et al. (1980) e HORVATH et al. 
(1983). As cargas de rupturas obtidas das simulações das provas de carga também são 
comparadas com os valores calculados por meio dos métodos de LADANYI (1977), 
PELLS e TURNER (1979), KULHAWY e GOODMAN (1980), WILLIAMS et al. 
(1980b) e HORVATH et al. (1983), ROWE e ARMITAGE (1987ª) e GOODMAN 
(1989). Apresenta ainda uma correlação prática, simples e rápida entre resistência à 
compressão uniaxial da rocha intacta e geometria da estaca para uso em pré-
dimensionamentos.  
 
4.1 MOBILIZAÇÃO DO FUSTE 
 
A partir dos resultados das simulações foi possível a identificação de níveis de 
solicitação ao longo do fuste da estaca carregada consistentes com os reportados por 
PEASE e KULHAWY (1984) e KULHAWY e CARTER (1992b).  
 
As Figuras 4.1 e 4.2 apresentam a evolução típica da região plastificada na interface 
estaca-maciço ao longo do carregamento, para a condição de fuste liso e rugoso, 
respectivamente. A estaca apresenta relação 𝐿𝐿/𝐷𝐷 = 2 e a resistência à compressão 
uniaxial da rocha é igual a 15MPa. Observa-se que, mesmo no início do carregamento, 
a ponta da estaca já é solicitada. Isso acontece muito provavelmente devido à diferença 
elevada de rigidez entre estaca e maciço de rocha branda e também pelo efeito de 
Poisson, visto que a deformação (e, consequentemente mobilização) axial na estaca é 
maior que a radial. Além disso, a condição de fuste liso contribui para a solicitação 




   
(a) Qt = 1,0 MN (b) Qt = 3,0 MN (c) Qt = 4,0 MN 
   
(d) Qt = 6,0 MN (e) Qt = 8,0 MN (f) Qt = 9,5 MN 
Figura 4.1 – Evolução da zona plastificada na interface da estaca com 𝐿𝐿/𝐷𝐷 = 2 e 
maciço com  𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 = 15 𝑅𝑅𝐺𝐺𝑎𝑎 - Fuste liso. 
 
Na condição de fuste rugoso (Figura 4.2), a evolução da região plastificada ocorre em 
níveis de carga aplicada maiores quando comparados com aqueles da estaca com fuste 
liso (Figura 4.1), mostrando a maior mobilização de fuste rugoso, também observada 
em provas de carga reais. Verifica-se ainda que a solicitação do fuste rugoso é maior 
que a do fuste liso, conforme indicado na Figura 4.3. Essa constatação também é 
corroborada por ROSENBERG e JOURNEAUX (1976), KENNY (1977), DONALD 
et al. (1980), PELLS et al. (1980), WILLIAMS et al. (1980b); WILLIAMS e PELLS 
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(1981) e HORVATH et al. (1983). Além disso, as estacas de fuste liso atingem sua 
resistência lateral máxima para recalques menores quando comparadas com os valores 
máximos das estacas de fuste rugoso, evidenciando novamente a maior transferência 




   
(a) Qt = 1,0 MN (b) Qt = 2,0 MN (c) Qt = 4,0 MN 
   
(d) Qt = 6,0 MN (e) Qt = 8,0 MN (f) Qt = 12,0 MN 
Figura 4.2 – Evolução da zona plastificada na interface da estaca com 𝐿𝐿/𝐷𝐷 = 2 e 





Figura 4.3 - Curvas de carga mobilizada no fuste em função do recalque para estacas 
lisa e rugosa (𝐿𝐿/𝐷𝐷 = 2 e 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 = 15 𝑅𝑅𝐺𝐺𝑎𝑎). 
 
 
4.2 RESISTÊNCIAS LATERAL E DE PONTA 
 
As simulações numéricas possibilitam a determinação da distribuição de carga para 
fuste e ponta das estacas. Os resultados das 70 simulações das provas de carga são 
resumidos na Figura 4.4. Os valores médios das razões entre tensão mobilizada no fuste 
e na ponta da estaca e resistência à compressão uniaxial da rocha são iguais a  




Figura 4.4 – Variação das razões entre tensão mobilizada no fuste 𝜎𝜎𝑎𝑎𝑚𝑚𝑡𝑡𝑏𝑏𝑟𝑟𝑚𝑚𝑎𝑎 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐⁄  e ponta 
da estaca 𝜎𝜎𝑝𝑝𝑜𝑜𝑛𝑛𝑡𝑡𝑚𝑚 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐⁄  e resistência à compressão uniaxial da rocha em função de L/D.  
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É interessante comparar os valores das razões de distribuição de carga para fuste e ponta 
obtidos numericamente com aqueles propostos pelos diferentes métodos da literatura, 
conforme resumidos nas Tabela 4.1 e Tabela 4.2, respectivamente. 
 
Tabela 4.1 – Coeficientes de correlação α e β entre resistência de fuste da estaca e 
resistência à compressão uniaxial da rocha branda (Adapt. NUNES, 211).  
Referência 
𝛼𝛼 = 𝜏𝜏𝑓𝑓/𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐𝛽𝛽 
α β 
ROSENBERG e JOURNEAUX, 1976 0,34 0,51 
KENNY, 1977 0,10 1,00 
PELLS e TURNER, 1979 0,05 1,00 
HORVATH e KENNY, 1979 0,21 0,50 
REYNOLDS e KADERBECK, 1980 0,30 1,00 
WILLIAMS et al., 1980 0,44 0,36 
PELLS et al., 1980 0,12 a 0,18 1,00 
KULHAWY E GOODMAN (1980) 0,15 1,00 
HORVATH et al., 1983 




GUPTON e LOGAN, 1984 0,20 1,00 
ROWE e ARMITAGE, 1984 
0,40 
0,08 – 0,45 
0,57 
1,00 
CARTER e KULHAWY, 1988 0,20 0,50 
REESE e O’NEIL, 1988 0,15 1,00 
TOH et al., 1989 0,25 1,00 
GOODMAN, 1989  
0,09 – 0,28 
(φ = 27º) 
1,00 
ZHANG e EINSTEIN, 1998 0,04 – 0,2 1,00 
NUNES e CASTILHOS, 2002 0,36 0,70 




Tabela 4.2 – Coeficientes de correlação γ e λ entre resistência de ponta da estaca e 
resistência à compressão uniaxial da rocha branda (Adapt. NUNES, 2011).  
Referência 
𝛾𝛾 = 𝜏𝜏𝑝𝑝/𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐𝜆𝜆 
γ λ 
BELL, 1915 2,7 1,00 
PELLS e TURNER, 1980 2,8 1,00 
GOODMAN, 1989 3,7 1,00 
ZHANG, 1997 4,5 0,57 
 
Note-se das tabelas que os valores dos coeficientes de correlação α e β entre resistência 
de fuste da estaca e coeficientes γ e λ entre resistência de ponta da estaca e resistência 
à compressão uniaxial da rocha branda dos autores são superiores e bastante 
conservadores em relação aos valores obtidos das simulações numéricas para as 
condições críticas de fuste liso e maciço rochoso brando. 
 
A Tabela 4.3 apresenta os resultados das análises numéricas das provas de carga em 
função da distribuição de carga aplicada para ponta e compara os valore obtidos com 
os determinados pelos métodos da literatura.  
 
Tabela 4.3 – Comparação de valores da relação de distribuição de carga total para a 





Os resultados da Tabela 4.3 evidenciam que, para as condições de fuste liso das estacas 
das simulações numéricas, a maior parte da carga é transferida para a ponta, variando 
de 40% a 70%. Ao comparar os resultados é importante ressaltar que as condições das 
estacas reais das provas de carga no campo são geralmente de fuste rugoso, o que 
explica as menores transferencias de carga para a ponta nessas estacas rugosas.  
 
O comportamento da transferência de carga no decorrer dos recalques até a ruptura 
(recalques de 3 a 7%) também é analisado e ilustrado na Figura 4.5. Observa-se a maior 
transferencia de carga para ponta com o aumento dos recalques, independentemente da 
razão L/D. Para recalques muito pequenos, grande parte da carga aplicada é suportada 
pela lateral da estaca, mesmo para embutimentos reduzidos.  
 
No entanto, para 1% de recalque, a estaca atinge o estado residual no fuste e parte 
significativa da carga é transferida para a ponta. Na condição de ruptura, os recalques 
são ainda maiores, conforme apresentado na Figura 4.6. Este comportamento coincide 
com GOODMAN (1989), que reportou que a mobilização total da resistência de ponta 




Figura 4.5 – Variação da distribuição de carga apliacada para a ponta da estaca em 





Figura 4.6 – Variação de recalque em função de L/D da estaca na condição de ruptura. 
 
 
4.3 RELACÃO PROPOSTA PARA PRÉ DIMENSIONAMENTO DE ESTACA 
 
Os 7 diferentes modelos de maciço inseridos no PLAXIS, com 10 relações L/D (1 a 10) 
cada, possibilitam o estudo de uma correlação entre a tensão de ruptura e a relação L/D 
da estaca. A Figura 4.7 apresenta os resultados da tensão de ruptura, determinada 
conforme as recomendações da NBR 6122 (2010) em função da razão L/D para as 
estacas de fuste liso embutidas em maciço de rocha branda com GSI = 50.  
 
 
Figura 4.7 – Correlação entre a tensão de ruptura conforme NBR 6122 (2010) e a 
relação L/D da estaca.  
 
Observa-se que os diversos pontos resultantes das simulações convergem para um 
único valor para embutimentos reduzidos. Quando a relação L/D é maior, nota-se uma 
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pequena dispersão dos pontos, evidenciando o afastamento proporcional à resistência à 
compressão da rocha intacta da correlação linear estabelecida inicialmente para baixos 
valores de L/D.  
 
No entanto, verifica-se que a relação entre tensão de ruptura da estaca normalizada pela 
resistência à compressão uniaxial da rocha intacta em função da própria resistência à 
compressão uniaxial da rocha intacta e razão de embutimento não é significativa, 
conforme verificado nas análises apresentadas na Figura 4.8.  Usando regressão por 
curvas polinomiais, obtém-se um coeficiente do termo quadrático próximo de zero, 
predominando o coeficiente do termo linear, o que praticamente restabelece a relação 
linear proposta na Figura 4.7.  
 
De forma a simplificar a não linearidade das relações, estabeleceu-se um limite inferior 
para a correlação, conforme indicado na Figura 4.9. Desta forma, duas correlações 













 + 1,47    (4.2) 
 
Ainda, foi possível obter uma correlação para tensão de ruptura segundo os métodos de 
cálculo de tensão de ruptura da literatura (LOPES, 1979; O’ROURKE e KULHAWY, 
1985; HIRANY e KULHAWY, 1988; NBR 6122:2010; BRITISH STANDARD:2004; 
e Norma Canadense: DAVISSON, 1972), apresentados no Capítulo 3 (Item 3.5).  
 
A Figura 4.10 resume os resultados e a correlação obtida das tensões de ruptura da 
estaca calculadas com os métodos da literatura, que praticamente nada difere da 





Figura 4.8 – Análise da não-linearidade da correlação entre a tensão de ruptura e a 




Figura 4.9 – Limite inferior da correlação entre a tensão de ruptura e a relação L/D da 







Figura 4.10 – Correlação entre tensão de ruptura e resistência à compressão uniaxial 
segundo os métodos da literatura.  
 
A Tabela 4.4 apresenta as cargas de ruptura calculadas com os diversos métodos da 
literatura para o maciço rochoso representativo com 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 = 30 𝑅𝑅𝐺𝐺𝑎𝑎  e compara os 
resultados assim obtidos com os valores determinados com a correlação proposta nesta 
pesquisa (Equação 4.1).  
 
Tabela 4.4 – Comparativo entre cargas de ruptura dos métodos clássicos de 
dimensionamento e deste estudo.  
Método  
Carga de ruptura (MN) 
Método Correlação Eq. 4.1 Diferença 
Ladanyi, 1977 3,0 12,3 310% 
Pells e Turner, 1979 – Modo I 4,7 15,5 230% 
Pells e Turner, 1979 – Modo II 4,7 15,6 232% 
Kulhawy e Goodman, 1980 5,0 13,2 164% 
Williams et al., 1980b 5,0 14,2 184% 
Horvath et al., 1983 5,0 12,9 158% 
Rowe e Armitage, 1987a 5,0 14,0 180% 




De fato, os modelos clássicos teóricos ou semi-empíricos se mostraram conservadores 
em relação às cargas de ruptura determinadas por meio da correlação desse estudo, 
conforme se verifica nas grandes diferenças obervadas entre a carga calcula pela 
correlação e pelos métodos clássicos (Tabela 4.4).  
 
Possivelmente a diferença se deve ao fato dos modelos numéricos da literatura tratarem 
de comportamento puramente elástico, ao passo que este estudo considera o 
comportamento de plastificação da interface estaca-rocha. Ainda, os modelos de 
dimensionamento costumam impor condições admissíveis de recalques reduzidos, em 
torno de 1%.   
 
Desta forma, procedeu-se à realização de novas análises considerando a condição de 
recalques iguais a 1% e foram determinadas as razões entre tensão de ruptura e 
resistência à compressão uniaxial, conforme apresentado na Figura 4.11. A partir desses 
resultados foi estabelecida uma nova correlação expressa em função de recalques 






 + 0,99   (4.3) 
 
Portanto, novos valores de carga de ruptura foram calculados com a correlação da 
Equação 4.3 e comparados novamente com os valores determinados com os métodos 
da literatura, conforme a Tabela 4.5. Note-se que com recalques limitados a 1%, os 
valores determinados pelos métodos se aproxima dos valores obtidos com a correlação 
da Eq. 4.3. As diferenças percentuais obtidas diminuem significativamente e os valores 
de carga calculados pelos dois procedimentos se aproximam, conforme se observa na 





Figura 4.11 – Análise de resultados para a correlação entre tensão de ruptura e 
resistência à compressão uniaxial para 1% de recalque. 
 
Tabela 4.5 – Comparativo entre cargas de ruptura obtidas dos métodos da literatura  da 
correlação da Eq. 4.3 com restrição de recalque a 1%.  
Método 
Carga de ruptura (MN) 
Método Correlação Eq. 4.3 Diferença 
Ladanyi, 1977 3,0 7,6 153% 
Pells e Turner, 1979 – Modo I 4,7 8,9 89% 
Pells e Turner, 1979 – Modo II 4,7 9,0 91% 
Kulhawy e Goodman, 1980 5,0 8,0 60% 
Williams et al., 1980b 5,0 8,4 68% 
Horvath et al., 1983 5,0 7,8 56% 
Rowe e Armitage, 1987a 5,0 8,3 66% 







4.4 TESTE DE ADERÊNCIA DA CORRELAÇÃO PROPOSTA 
 
Uma análise mais específica foi realizada considerando uma prova de carga em escala 
real em maciço de folhelho intensamente alterado e brando, reportada por HORVATH 
et al. (1983) e apresentada na Figura 4.12.  A estaca de fuste liso tem diâmetro igual a 




Figura 4.12 – Curva de carga vs recalque da prova de carga da estaca de fuste liso em 
maciço de folhelho (HORVATH et al., 1983). 
 
Adotando os procedimentos normatizados pela NBR 6122:2010, a carga no topo e a 
tensão de ruptura são: 
 









Os valores calculados por meio da correlação desenvolvida nessa pesquisa são: 
 




� + 1.38 = 2, 04 
 
σruptura = 2,04 .11,1 = 22,68 MPa 
 
 
Note-se que os valores de tensão de ruptura são próximos, com diferença de apenas 
10,9% e, portanto, pode-se concluir que a correlação proposta nessa pesquisa determina 










Esta pesquisa teve por objetivo principal o desenvolvimento de uma correlação simples 
para pré-dimensionamento de estacas em rochas brandas, em função de parâmetros de 
obtenção fácil, rápida e pouco onerosa.  
A metodologia empregada para o estabelecimento da correlação consistiu em 
simulações numéricas com o programa de elementos finitos PLAXIS de provas de 
carga de estaca em maciço representativo de rochas brandas. O Sistema de 
Classificação de Maciços Rochosos GSI e o critério de ruptura de Hoek e Brown foram 
adotados para a determinação dos parâmetros essenciais para as simulações numéricas.    
Os resultados das simulações das provas de carga de estacas de diferentes geometrias e 
resistências do maciço possibilitaram análises da mobilização de cargas no fuste e 
ponta, as quais foram comparadas com métodos da literatura. A correlação entre tensão 
de ruptura e resistência à compressão uniaxial da rocha obtida por meio das simulações 
também foi comparada com os métodos de dimensionamento e uma prova de carga de 
estaca em folhelho brando.  
A partir das análises realizadas nesta pesquisa, algumas conclusões podem ser 
reportadas:  
i. O programa PLAXIS é capaz de simular o carregamento de estacas 
embutidas em rocha; 
ii. Nas simulações foi possível verificar qualitativamente a influência do grau 
de rugosidade do fuste no comportamento da estaca. No entanto, não foi 
possível estabelecer quantitativamente essa interferência, devido às 
limitações adotadas para esta pesquisa e referentes ao estudo específico de 
estacas de fuste liso;  
iii. Para a situação de fuste liso, parte da carga é distribuída para a ponta, mesmo 
para recalques reduzidos, sem ocorrência de ruptura; 
iv. Estacas de fuste liso atingem sua resistência lateral máxima para recalques 
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menores que o de estacas de fuste rugoso, evidenciando a evolução da 
mobilização de carga lateral para a ponta da estaca para recalques reduzidos; 
v. A resistência lateral de estaca de fuste liso atinge o estado residual para 
recalques de 1%, acarretando a transferência de carga expressiva para a 
ponta. Contudo, a mobilização total da estaca somente ocorre para recalques 
da ordem de 3 a 6%; 
vi. As tensões de solicitação do fuste e ponta máximas para estacas de fuste liso 
escavadas em rocha branda são 0,08𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐  e 1,48𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 , respectivamente, pelo 
critério de ruptura em prova de carga da NBR 6122 (2010);  
vii. As simulações numéricas possibilitam o estabelecimento de correlação linear 
(𝑅𝑅² = 0,969 ) entre a tensão de ruptura, normalizada pela resistência à 








viii. A comparação das tensões de ruptura calculadas com a correlação proposta 
na pesquisa e com os métodos clássicos de dimensionamento de estacas 
indica que os métodos são muito conservadores; 
ix. Teste de aderência com prova de carga de estaca em folhelho indica ser 
consistente a correlação proposta entre a tensão de ruptura, normalizada pela 
resistência à compressão uniaxial da rocha intacta, e a relação geométrica 
𝐿𝐿/𝐷𝐷 da estaca. Os valores de tensão de ruptura calculados e medidos diferem 
de apenas 10,9%.  
 
 
5.1 SUGESTÕES PARA PESQUISAS FUTURAS  
 
 
Os resultados obtidos neste trabalho representam apenas uma pequena contribuição 
para o entendimento do comportamento de estacas embutidas em rochas brandas. 
Diversos aspectos e questões surgiram no decorrer desse estudo, incentivando mais 
pesquisas no assunto. Algumas sugestões para pesquisas futuras são apresentadas:  
i. Realizar simulações numéricas das provas de carga com diferentes cotas GSI 
e comparar o comportamento da estaca em função da variação da qualidade 
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do maciço rochoso;  
ii. Realizar simulações numéricas das provas de carga com diferentes 
resistências à compressão uniaxial da rocha intacta e desenvolver 
correlações de pré-dimensionamento específicas, inclusive para rochas 
duras;  
iii. Realizar simulações numéricas de estacas de fustes com diferentes graus de 
rugosidade; 
iv. Por meio das simulações numéricas de provas de carga, analisar 
qualitativamente a distribuição de carga para fuste e ponta de estacas rugosas 
e comparar com os métodos clássicos existentes na literatura; 
v. Estudar o comportamento da tensão de ruptura assumida pelo PLAXIS para 
situações de diferentes refinamentos da malha de elementos finitos;  
vi. Verificar a validade da correlação de pré-dimensionamento proposta por 
meio de mais provas de carga de estacas reais em diferentes maciços 
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MÉTODO DE LADANYI (1977) 
 
LADANYI (1977) propõe uma solução para a distribuição de carga entre lateral e ponta 
apresentada na Figura A1.  
 
Figura A1 – Distribuição de carga na ponta em função da relação de embutimento 
L/R e da rigidez da rocha e estaca (LADANYI, 1977). 
 
Assim, selecionado o diâmetro da estaca e determinados os módulos de elasticidade da 
rocha e do concreto da estaca, é possível estimar o percentual de carga mobilizada na 
ponta e no fuste e calcular o comprimento ótimo da estaca. Na Figura A1 observa-se 
que a resistência da ponta última só pode ser alcançada para relações de embutimento 
(L/a) muito baixas, representadas por estacas com diâmetros muito grandes ou 
profundidades de embutimento muito pequenas. Ambos os casos correspondem a 
condições de projeto inadequadas, visto que diâmetros muito grandes requerem ampla 
área e quantidade de material e pequenas profundidades podem acarretar em estaca 
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apoiada em rocha muito alterada.  Assim, LADANYI (1977) sustenta que a estaca deve 
ser dimensionada preferencialmente com a capacidade de carga lateral próxima da 
capacidade última observada.  
 
MÉTODO DE PELLS E TURNER (1979) 
 
De forma análoga à proposta por LADANYI (1977), PELLS e TURNER (1979) 
apresentam ábaco para dimensionamento de estaca baseado na distribuição de carga 
aplicada para a base em função de diferentes razões de embutimento e rigidezes, 
indicado na Figura A2.  
 
 
Figura A2 – Correlação entre carga na ponta e relação de embutimento L/R (PELLS e 
TURNER, 1979). 
 
Para o cálculo de recalques, ρ, de estacas escavadas em rocha os autores propõem as 
curvas de fator de influência de recalque, Iρ, o qual é função da razão de embutimento 
(L/a) e da relação entre os módulos da estaca e da rocha (Ec Ei⁄ ), conforme apresentado 





Figura A3 – Fator de recalque, Iρ, de PELLS e TURNER (PELLS e TURNER, 1979). 
Assim, o recalque é calculado por ρ = P (Eia)⁄ Iρ, onde P é a carga vertical aplicada na 
estaca, ER é o módulo de elasticidade da rocha e 𝑎𝑎 é o raio da estaca.  
Considerando que o coeficiente de Poisson de rochas geralmente varia entre 0,10 e 
0,30, e o do concreto da estaca varia entre 0,15 e 0,30, não se observa variação 
significativa do Iρ com a variação desse coeficiente e, desta forma, é usual adotar-se 
um valor igual a  0,25 para ambas, rocha e estaca. Os autores sugerem o cálculo do Iρ 
para a solicitação da resistência lateral apenas, por meio da Figura A4.  
 





As tensões admissíveis na ponta e na lateral da estaca podem ser determinadas em 
provas de carga ou estimadas por valores típicos determinados em ensaios de estacas 
em arenitos e folhelhos tabelados por PELLS et al. (1978) e atualizados por PELLS et 
al. (1998) e que são indicados nas Tabelas A1 e A2.  
 
Tabela A1 – Valores para Resistência de Ponta em Arenitos (Adapt. PELLS e 
TURNER, 1980; PELLS et al., 1978 ; e PELLS et al., 1998). 
 
 
Tabela A2 – Valores para Resistência de Ponta em Folhelho (Adapt. PELLS e 




Além dos valores indicados nas tabelas, os autores sugerem valores máximos 
admissíveis em função da resistência à compressão uniaxial da rocha 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 para as tensões 
lateral 𝜏𝜏𝑓𝑓  e da ponta 𝑞𝑞𝑓𝑓: 
 
 𝜏𝜏𝑓𝑓 = 0,05𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 (A1.1) 
 
 𝑞𝑞𝑓𝑓 = 0,5𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 (A1.2) 
 
Em resumo, há dois modos de se dimensionar a estaca por esse método: 
 
 i. Modo 1 
 
Conhecidas as tensões admissíveis na ponta e lateral (assumidos recalques menores que 
1% do diâmetro da estaca) e a solicitação de projeto, escolhe-se um diâmetro para a 
estaca e calcula-se a solicitação na ponta. O cálculo do comprimento da estaca se torna 
trivial, visto que é determinada a diferença entre solicitação de projeto e a da ponta. 
Finalmente, com as curvas F𝑏𝑏 Ft, %⁄  x L a⁄  e a razão EP ER⁄ , pode-se conferir se a 
percentagem de carga que atinge a ponta é igual a calculada. Caso a solicitação na 
lateral exceda a admissível, devido ao comportamento elásto-plástico da tensão lateral, 
o excesso de tensão é transmitido para a base.  
 
 ii. Modo 1I 
 
Conhecidos as tensões admissíveis (assumidos recalques menores que 1% do diâmetro 
da estaca) e os módulos de elasticidade da rocha e da estaca e de um diâmetro proposto, 
assume-se que a carga aplicada mobilize somente a resistência lateral. Assim, o 
comprimento da estaca é calculado por meio das curvas F𝑏𝑏 Ft (%)⁄  x L a⁄ , 
considerando que F𝑏𝑏 Ft (%⁄ ) = 100%. O comprimento L é determinado em função da 
razão Ep Er⁄  de projeto, do valor admissível para a tensão de cisalhamento lateral, em 
regime elástico. A carga em excesso é transferida para a ponta, a qual será comparada 
com a carga admissível da rocha na ponta da estaca.  
 






MÉTODO DE KULHAWY E GOODMAN (1980) 
 
 
KULHAWY (1978) correlacionou o RQD do maciço com a relação entre rigidez 
normal das descontinuidades e o módulo da rocha, 𝐸𝐸𝑟𝑟 𝐾𝐾𝑛𝑛⁄ , com o fator de redução do 




Figura  A5 – Correlação RQD, 𝐸𝐸𝑟𝑟 𝐾𝐾𝑛𝑛⁄  e 𝐸𝐸𝑚𝑚 𝐸𝐸𝑟𝑟⁄  (KULHAWY, 1978). 
 
Mais tarde, KULHAWY e GOODMAN (1980) estudaram a capacidade de carga 
última, 𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 (resistência de ponta), de maciços rochosos para os diferentes modos de 




    
Figura A6 – Modos de ruptura do maciço rochoso sob carregamentos de fundações 
superficiais (Adapt. SOWERS, 1979). 
 
 
KULHAWY e GOODMAN (1980) propõem expressões da capacidade de carga última 
em função do tipo de ruptura do maciço:  
 
i. Maciço com juntas abertas e pouco espaçadas e abertas com ruptura por 
compressão uniaxial segundo o critério de de Mohr-Coulomb: 
 
 qult = σc = 2 c tan(45 + ϕ 2⁄ ) (A1.3) 
 
ii. Maciço com juntas fechadas e pouco espaçadas com ruptura por cisalhamento 
segundo a solução de BELL apresentada por SOWERS (1979) e modificada por 
KULHAWY e CARTER (1992a) para englobar fatores de forma da fundação, 
𝜁𝜁′𝑠𝑠 : 
 𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 = 𝜁𝜁𝑐𝑐𝑠𝑠𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐 + 𝜁𝜁𝛾𝛾𝑠𝑠
𝐵𝐵𝛾𝛾
2
𝑁𝑁𝛾𝛾 + 𝜁𝜁𝑞𝑞𝑠𝑠𝛾𝛾𝛾𝛾𝑁𝑁𝑞𝑞 (A1.4) 
Onde:  
𝐵𝐵: largura da fundação (diâmetro no caso de estacas cilíndricas); 
𝛾𝛾 : peso específico da rocha; 
H : profundidade;  
c : intercepto coesivo do critério de Mohr-Coulomb; e 




 𝑁𝑁𝑐𝑐 = 2𝑁𝑁𝜙𝜙0.5(𝑁𝑁𝜙𝜙 + 1)c (A1.5) 
 
 𝑁𝑁𝛾𝛾 = 2𝑁𝑁𝜙𝜙0.5�𝑁𝑁𝜙𝜙2 − 1�;       (A1.6) 
 
    𝑁𝑁𝑞𝑞 = 𝑁𝑁𝜙𝜙2; (A1.7) 
 





 𝜁𝜁𝛾𝛾𝑠𝑠 = 0.6; e  (A1.10) 
 
 𝜁𝜁𝑞𝑞𝑠𝑠 = 1 + 𝑡𝑡𝑎𝑎𝑛𝑛𝑡𝑡(𝜙𝜙).  (A1.11) 
 
Em fundação profunda, os termos  𝜁𝜁𝛾𝛾𝑠𝑠
𝐵𝐵𝛾𝛾
2
𝑁𝑁𝛾𝛾 e 𝜁𝜁𝑞𝑞𝑠𝑠𝛾𝛾𝛾𝛾𝑁𝑁𝑞𝑞 são comparativamente 
menores que 𝜁𝜁𝑐𝑐𝑠𝑠𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐 e podem ser desprezados. Assim, uma capacidade de carga 
relativamente conservativa é: 
 
 qult = ζcscNc  (A1.12) 
 
iii. Maciço com juntas fechadas e muito espaçadas com ruptura por fendilhamento 
e solução dada por BISHNOI (1968):  
 
Para fundação circular: 

















Para fundação retangular: 
 𝑁𝑁𝜙𝜙 = tan2 (45 + 𝜙𝜙 2⁄ );      (A1.8) 
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 𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 = 0.85 𝐽𝐽𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐𝑟𝑟  (A1.15) 
 
Para fundação corrida (𝐿𝐿/𝐵𝐵 = 32): 
 
 𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 =  
𝐽𝐽𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐𝑟𝑟
(2.2 + 1.8 𝐿𝐿 𝐵𝐵)⁄











−𝑁𝑁𝜙𝜙 cot(𝜙𝜙) + 2�𝑁𝑁𝜙𝜙�
1
2  (A1.17) 
 
Neste caso, L é o comprimento superficial corrido da fundação e J é um fator 
de correlação, mostrado na Figura A7. Essa relação é válida para o intervalo 
𝑞𝑞𝑢𝑢 < 𝐽𝐽𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐𝑟𝑟 < 𝐽𝐽𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐.  
 
 
Figura A7 – Fator de correlação J (BISHNOI, 1968). 
 
 
iv. Maciço com camada rígida espessa sobre camada frágil com ruptura por flexão, 
estimada em duas vezes a resistência à tração da rocha, que segundo KULHAWY 
e CARTER (1992a) se situa entre 10 e 15% de 𝜎𝜎𝑐𝑐: 
 




v. Maciço com camada rígida fina sobre camada frágil com ruptura por 
puncionamento, estimada igual a resistência à tração da rocha: 
 
 qult = T0  (A1.19) 
 
Portanto, a partir do parâmetros de resistência c e 𝜙𝜙  do maciço, além de sua 
caracterização geomecânica,  pode-se estimar a capacidade de carga de ponta da estaca.  
 
KULHAWY e GOODMAN (1980) defendem que o mesmo fator de redução do módulo 
de elasticidade aplicado no módulo da rocha para se estimar o módulo do maciço 
(procedimento da Figura A5) pode ser realizado para reduzir c ou 𝜎𝜎𝑐𝑐 da rocha ao valor 
do maciço. Além disso, o ângulo de atrito do maciço 𝜙𝜙 deve ter valor compreendido 
entre 50 e 75% do ângulo de atrito da rocha intacta. KULHAWY e GOODMAN (1987) 
relacionaram parâmetros do maciço em função de dois intervalos de RQD, como 
apresentado na Tabela A3. 
 
Tabela A3 – Parâmetros de resistência do maciço em função do RQD (KULHAWY e 
GOODMAN, 1987). 
RQD (%) 
Propriedades do Maciço Rochoso 
Resistência à compressão  
Uniaxial Coesão, c Ângulo de Atrito 
0 - 70 0,33σc 0,1σc 300 
70 - 100 0,33 - 0,8σc 0,1σc 300  − 600 
σc = resistência à compressão uniaxial da rocha intacta 
 
KULHAWY e CARTER (1992a) sugerem calcular um limite inferior da resistência de 
maciços rochosos fraturados adotando o critério de ruptura de HOEK e BROWN 
(1980). Os pesquisadores alertam que esse critério é bastante empírico e sua 
aplicabilidade está intimamente relacionada ao grau de experiência do engenheiro 
geotécnico e seu poder de descrição das condições geomecânicas do maciço.  
 
Nessa abordagem, para uma situação de ruptura, assume-se que o maciço sob a área da 
fundação corresponde a uma zona com tensão principal maior 𝜎𝜎1 = 𝜎𝜎𝑐𝑐 , enquanto o 
maciço vizinho apresenta tensão vertical nula, 𝜎𝜎3 = 0. Trata-se de uma hipótese que 
retrata a análise de limite inferior e a favor da segurança. Tendo em vista que 𝜎𝜎1 =
𝜎𝜎cm= resistência à compressão uniaxial do maciço, na zona adjacente tem-se  𝜎𝜎cm =
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s0,5𝜎𝜎𝑐𝑐. Na zona abaixo da fundação, 𝜎𝜎1 = 𝑞𝑞ult para 𝜎𝜎3 = 𝜎𝜎cm = s0.5𝜎𝜎𝑐𝑐, que aplicados 
no critério resulta em: 
 𝑞𝑞ult = 𝜎𝜎𝑐𝑐[s
0.5 + (𝑚𝑚s0.5 + 𝑠𝑠)0.5]  (A1.20) 
 
KULHAWY e GOODMAN (1980) propuseram estimar capacidade de carga lateral 
adotando os valores sugeridos por HORVATH (1978), como sendo entre 0,025𝜎𝜎c  e 
0,2𝜎𝜎c. Essa faixa de valores foi mais tarde atualizada por KULHAWY e CARTER 
(1992a), que propõem estimar a capacidade de carga lateral adotando os valores 
sugeridos por ROWE e ARMITAGE (1984): 
 




  τ = 0.6�σc (para rugosidade R4); e  (A1.22) 
 
No entanto, os autores recomendam que τ não ultrapasse 0,15σc, a menos que esse 
valor demonstre ser confiável e verificado em provas de carga e experiência local. 
Também sugerem usar as correlações empíricas de WILLIAMS et al. (1980b), que 
além de considerar a resistência uniaxial da rocha intacta também usa um fator de 
redução devido ao grau de alteração do maciço (Figura A18). 
 
Ainda segundo KULHAWY e CARTER (1992a), quando o concreto usado na estaca 
tem resistência à compressão uniaxial, 𝑓𝑓′c, menor que a da rocha intacta, σc, o concreto 
então governa o comportamento da resistência lateral, que pode ser aproximada por 
0.05𝑓𝑓′c.  
 
Fundação embutida em rocha  
 
A capacidade de carga da ponta da estaca é estimada segundo os procedimentos 
determinadores pelos modos de ruptura do maciço rochoso (Figura A6), mas com a 
ressalva de que não pode ser superior a duas vezes a mesma resistência do maciço para 
carga aplicadas na superfície (fundação superficial, sem embutimento). O recalque 
também diminui com o embutimento (KULHAWY e GOODMAN,1980) e fator de 
redução de recalque para uma estaca rígida em meio elástico e isotrópico pode ser 





Tabela A4 – Fator de recalque (Adaptado de POULOS e DAVIS, 1968). 
Fator de Redução de Recalque 
Embutimento               
𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷
𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷𝑷 𝑷𝑷𝑷𝑷 𝑷𝑷𝒆𝒆𝒆𝒆𝑷𝑷𝒆𝒆𝑷𝑷
 0 2 4 6 8 10 
𝑣𝑣 = 0,0 1,0 1,4 2,1 2,2 2,3 2,4 
𝑣𝑣 = 0,3 1,0 1,6 1,8 1,6 1,9 2,0 
𝑣𝑣 = 0,5 1,0 1,4 1,6 1,6 1,7 1,8 
 
Os pesquisadores sugerem que a determinação da distribuição da carga aplicada para o 
fuste e a ponta a partir da tensão 𝜎𝜎𝑦𝑦 em uma profundidade y, em função dos parâmetros 
de deformabilidade da rocha e estaca, da relação de embutimento e do ângulo de atrito 
representativo da interface, 𝜙𝜙, por meio da expressão:  
 








  (A1.23) 
 
Onde 𝑄𝑄 = 𝑣𝑣𝑐𝑐
(1−𝑣𝑣𝑐𝑐)+(1+𝑣𝑣𝑟𝑟)𝛼𝛼𝑐𝑐 𝛼𝛼𝑟𝑟⁄
(os subscritos 𝑐𝑐  e 𝑟𝑟  designam estaca e rocha, 
respectivamente), 𝜇𝜇 = tan(𝜙𝜙), 𝐷𝐷 é o diâmetro da estaca e 𝑐𝑐 é a coesão da interface.  
 
A variação do ângulo de atrito na interface é um artifício capaz de simular o 
comportamento da estaca para diferentes integridades da interface. Os autores sugerem 
que 𝜙𝜙 = 700 representa a solução para o estado elástico e com coesão ativa na interface 
(Figura A8). Essa solução foi confirmada pela comparação com a modelagem da 
interface coesa e linear elástica de PELLS e TURNER (1979).  
 
 
Figura A8 – Influência do ângulo de atrito da interface na distribuição de carga para a 





KULHAWY e GOODMAN (1980) observaram que para um mesmo comprimento e 
raio de estaca, cargas maiores que a necessária para mobilizar toda a resistência lateral 
e consequente deslizamento relativo (indicado pelo acréscimo de recalque) na interface 
fazem com que os pontos correspondentes a curva com  𝜙𝜙 = 700 sejam transferidos 
para um curva com 𝜙𝜙 ≈ 300 (Figura A9). Logo, as curvas para 𝜙𝜙 ≈ 300 representam 
a relação entre a carga solicitada na lateral e ponta para a situação onde há perda da 
coesão da interface e maiores transferências de carga para a ponta devido ao 
deslizamento. Esse estágio é denominado “elástico-friccional” devido ao domínio da 
fricção na interface.  
 
 
Figura A9 – Influência do ângulo de atrito da interface na distribuição de carga para a 
ponta da estaca KULHAWY e GOODMAN (1980). 
 
 
De uma análise simples na Figura A9, constata-se que quanto mais rígida for a rocha 
em relação à estaca, menos carga é transferida para a ponta e a resistência lateral 
domina. Por outro lado, quando a resistência da rocha é muito baixa, praticamente toda 




KULHAWY e GOODMAN (1987) propuseram um método de dimensionamento 






O cálculo do recalque da fundação exige a caracterização geomecânica no maciço. No 
entanto, na maioria das situações práticas essa caracterização é inviável, levando à 
simplificações e uso de relações empíricas.  
KULHAWY (1978) reporta que o fator de redução do módulo, ∝𝛼𝛼= 𝐸𝐸𝑚𝑚 𝐸𝐸𝑟𝑟⁄  (Figura 
A5) varia entre 0,1 e 0,6 . Desta forma, esse intervalo é usado para calcular uma 





  (A1.24) 
 
Onde ∝𝛼𝛼 varia entre 0,1 e 0,6, P é a carga axial, 𝐸𝐸𝑟𝑟 é o módulo da rocha intacta, D é o 
diâmetro da estaca.  
 
No entanto, esse recalque será reduzido para o caso de fundação em estacas devido aos 
efeitos do embutimento. Essa redução adotada pelos autores é a mesma de PELLS e 
TURNER (1979), ilustrada na Figura A3, para a situação inicial onde a estaca ainda 
está solidária à rocha. E, para quando a estaca desliza, a proposta sugerida por POULOS 
e DAVIS (1968), conforme Tabela A4, e atualizada por POULOS e DAVIS (1974) na 












Capacidade de carga de ponta 
  
A capacidade de carga da maciço é calculada segundo a abordagem feita pelos autores 
anos antes em KULHAWY e GOODMAN (1980) e ela depende o grau de fraturamento 
do maciço (conforme a Figura A6).  
 
Com o decréscimo do espaçamento das descontinuidades,  a 𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 varia até atingir um 
limite inferior, representando uma situação onde o maciço se comporta como um 
modelo de juntas abertas e de espaçamento reduzido. Esse limite é, portanto, 𝜎𝜎𝑐𝑐  e 
expresso por: 
 
σc < JcNcr < ζcscNc 
 (A1.25) 
 
Aconselha-se, no entanto, usar 𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 = 𝜎𝜎𝑐𝑐  quando não se dispõe da caracterização 
geomecânica do maciço e fator de segurança entre 2 e 4.  
 
Capacidade de carga lateral 
 
Existem três propostas diferentes para o cálculo da estimativa da capacidade de carga 
lateral que pode ser adotada nesse método de dimensionamento.  
 
A primeira se baseia em HORVATH e KENNEY (1979) e é também uma correlação 
experimental entre a resistência lateral e a resistência à compressão uniaxial do material 





Figura A11 – Correlação experimental entre a resistência lateral e a resistência à 
compressão uniaxial (adapt. HORVATH e KENNEY (1979). 
 
 
A segunda é a de WILLIAMS et al. (1980b) e adota o ábaco indicado na Figura A18. 
A terceira e última proposta é a de ROWE e ARMITAGE (1984): 
 
          τ = 0.45�σc (para rugosidades R1, R2, R3);  (A1.26) 
 




Distribuição de carga na estaca 
 
Para pequenos recalques, na ordem de 10 mm, o sistema estaca-rocha é elástico. Para 
recalques maiores, ocorre ruptura e relativo deslocamento entre estaca e rocha, 
resultando na perda do regime linear elástico. Para recalques entre 20 e 30 mm, a 
resistência lateral é residual e a ponta é solicitada até a sua capacidade máxima, que 
ocorre para recalques na ordem 5 a 10% do diâmetro da estaca.  
 
No estágio elástico linear, a distribuição de carga adotada é a mesma de PELLS e 
TURNER (1979), conforme a  Figura A2.  
 
No estágio residual, usa-se a metodologia sugerida pelos pesquisadores em 
KULHAWY e GOODMAN (1980) para modelagem do comportamento chamado 




O uso dos dois dimensionamentos pode ser limitado pela capacidade de carga máxima 
da ponta e recalques admissíveis. Ainda, KULHAWY e CARTER (1992b) 
recomendam o dimensionamento da estaca em estado “elástico-friccional”, visto a 
vantagem econômica ser interessante. 
  
Dimensionamento 
O procedimento de dimensionamento é o a seguir: 
 
1. Selecionar um diâmetro 
2. Estimar as capacidades de carga máximas admissíveis na lateral e na ponta 
conforme Tabela A5.  
 
Tabela A5 – Tensão máxima admissível (Adapt. KULHAWY e GOODMAN, 1980). 
Condição do 
Maciço 
Tensão de Ponta 
Máxima Admissível de 
Projeto , 𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 









𝒒𝒒𝑷𝑷𝒖𝒖𝒆𝒆 = 𝟐𝟐𝒆𝒆𝒆𝒆𝑷𝑷𝑷𝑷(𝟒𝟒𝟒𝟒 + 𝝓𝝓 𝟐𝟐⁄ ) 
 
Figura  A11 Figura A17  
𝜏𝜏𝑑𝑑 = 0,45�σc  
(Para rugosidades 




𝜏𝜏𝑑𝑑 = 0,6�σc   
(para  rugosidade R4) 
 
Obs.:  𝜏𝜏𝑑𝑑 <= 0,15𝜎𝜎𝑐𝑐  
Na falta de ensaios e 
experiência local 
Juntas abertas  
S < D 
𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 = 2𝑐𝑐𝑡𝑡𝑎𝑎𝑛𝑛(45 + 𝜙𝜙 2⁄ ) 
𝑞𝑞ult = 𝜎𝜎𝑐𝑐[sa + (𝑚𝑚𝑏𝑏sa + 𝑠𝑠)𝑚𝑚] 
Juntas fechadas 
S < D 𝑞𝑞𝑢𝑢𝑎𝑎𝑡𝑡 = 𝜁𝜁𝑐𝑐𝑠𝑠𝑐𝑐𝑁𝑁𝑐𝑐 
Juntas fechadas 







 FS entre 2 e 4 
 
 
3. Estimar o recalque máximo 
 





      com ∝𝛼𝛼 determinado na Figura  A5 . 
 
4. Admitir que a carga aplicada mobiliza toda a resistência lateral e determinar 
𝐿𝐿𝑚𝑚á𝑚𝑚 : 
 
              𝐿𝐿𝑚𝑚á𝑚𝑚 =
𝑃𝑃
𝜋𝜋𝐷𝐷𝜏𝜏𝑑𝑑




5. Selecionar a curva de distribuição de carga em função do comportamento da 
interface estaca-rocha, elástico com adesão (Figura A8) ou “elástico-friccional” 
(Figura A9) e determinar a proporção entre a carga lateral e de ponta. Verificar 
se a carga na ponta não ultrapassa a carga máxima admissível e o recalque 
admissível. 
 
Sobre o recalque calculado inicialmente é aplicado o fator de redução devido ao 
embutimento conforme a Figura A3 ou a Figura A10  
 
 
6. Com a nova distribuição de carga lateral, calcular novo L e nova relação entre 
as cargas laterais e de ponta. Verificar novamente se a carga de ponta máxima 
admissível é superior a calculada. Aplicar novo fator de redução no recalque 
calculado anteriormente. 
 
7. Repetir o processo até que a carga de ponta seja próxima da máxima admissível, 
quando então o L calculado será o L ótimo. 
 
 
MÉTODO DE ROWE E ARMITAGE (1987A) 
 
 
ROWE e ARMITAGE (1987b) apresentaram uma série de soluções numéricas, 
relacionando o fator de influência de recalque, Iρ , no topo da estaca com a proporção 
de carga transferida para a ponta, 𝑄𝑄𝑝𝑝 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄ , para diferentes relações de módulos de 
elasticidade, 𝐸𝐸𝑐𝑐 𝐸𝐸𝑚𝑚⁄ . O coeficiente de Poisson da rocha foi assumido 0,3 e para a estaca 
de concreto isotrópico, homogêneo e elástico igual a 0,15. A Figura A12 ilustra uma 
das soluções para o caso de 𝐸𝐸𝑐𝑐 𝐸𝐸𝑚𝑚⁄ = 25. 
 





Figura A12 – Geometria e propriedades do sistema estaca-rocha modelado por  ROWE 
E ARMITAGE (1987A). 
 
O método é desenvolvido considerando: Carregamento axial e estático; Solicitação de 
ponte e lateral; Limpeza do fundo do furo e acumulação de detritos; Paredes do furo 
livres de lama e restos da perfuração; Paredes do furo em estado natural ou ranhuradas 
mecanicamente; Não há vazios nem cavidades ao longo do furo. Admite que o módulo 
da rocha e a tensão cisalhante máxima na interface estaca-rocha podem ser estimadas 
por correlações empíricas ou de testes de campo e a tensão cisalhante lateral é constante 
ao longo do comprimento da estaca, além da ruptura ocorrer somente na interface.  
 
Figura A13 – Correlação entre distribuição de carga na estaca, L/D e fator de redução 
de recalque devido ao embutimento – para 𝐸𝐸𝑏𝑏 𝐸𝐸𝑚𝑚⁄ = 1,0  (ROWE e ARMITAGE, 
1987b). 




I. Adotar recalque máximo admissível, ρ𝑚𝑚 (note-se que o recalque de projeto será 
ρ𝑑𝑑 = 0,5ρ𝑚𝑚  devido ao recalque no tempo, após a construção); diâmetro da 
estaca, D; módulo de elasticidade da estaca, E𝑐𝑐; carga axial aplicada na estaca, 
Q𝑡𝑡 ; e resistência à compressão uniaxial da rocha, σ𝑐𝑐𝑐𝑐  (obtida de ensaios de 
amostras representativas do maciço).  
 
II. Estimar a tensão de cisalhamento no fuste, τf , e o módulo da rocha, E𝑚𝑚 . E 
determinar os parâmetros de dimensionamento, τd  e Ed , com os fatores de 
redução parcial.   
 
As estimativas iniciais do módulo de elasticidade da rocha, E𝑚𝑚, e da tensão de 
cisalhamento lateral mobilizada são obtidas conforme ROWE e ARMITAGE 
(1984), considerando as classes de rugosidade do furo R1, R2, R3 e R4,  
definidos por PELLS et al. (1980), a partir das expressões (em MPa): 
 
Em = 215�σci   (A1.30) 
τf = 0.45�σci (para rugosidades R1, R2, R3) (A1.31) 
τf = 0.6�σci (para rugosidade R4) (A1.32) 
 
ROWE e ARMITAGE (1984) recomendam o uso de fatores de redução tanto 
para a resistência lateral quanto para o módulo da rocha para se obter os 
parâmetros de projeto, τd  e Ed . Sustentam que a probabilidade do recalque 
ultrapassar o valor de projeto (ρd) é menor que 11% e 30% para os fatores de 
redução de 0,5 e 0,7, respectivamente. Além disso, a probabilidade do recalque 
ser o dobro do recalque de projeto é menor que 3%. Eles recomendam que seja 
usado, no mínimo, um fator de redução de projeto igual a 0,7. Logo: 
 
τd = fττf = 0.7τf  (A1.32) 




III. Calcular as razões entre os módulos Ec Em,d⁄  e Eb Em,d⁄ . 
IV. Calcular o comprimento adimensional da estaca, (L D⁄ )𝑚𝑚á𝑚𝑚 = Q𝑡𝑡 (𝜋𝜋𝐷𝐷2τd)⁄ , 
necessário para a mobilização lateral. Em seguida, calcular o fator de influência 
de recalque de projeto, Id = ρ𝑑𝑑E𝑚𝑚,𝑑𝑑𝐷𝐷 Q𝑡𝑡⁄ . Finalmente estimar o percentual de 
camadas alteradas/compressíveis da lateral do fuste (se houver), S =
(∑ comprimento da camada alterada) L = L𝑠𝑠 L⁄⁄ , e avaliar se: 
 
i. L𝑠𝑠 = 0, prosseguir para a etapa V; 
ii. L𝑠𝑠 < D, prosseguir para a etapa V e considerar Observação 1 
da etapa VI;  
iii. L𝑠𝑠 > D, estimar o módulo de elasticidade do material frágil 
dessas camadas, E𝑠𝑠 (≥ 0)  e resistência ao cisalhamento da 
interface estaca-material frágil, τ𝑠𝑠; e recalcular os parâmetros de 
entrada nas etapas anteriores a IV como segue: 
 
τd∗ = fττ∗ = 0.7(Sτs + (1 − S)τ)  (A1.34) 
(L D⁄ )∗máx = Qt (πD
2τd∗ )⁄  (A1.35) 
Ed∗ = (1 − S + S(Es Em⁄ ))Ed (A1.36) 
Id∗ = ρdEd∗D Qt⁄  (A1.37) 
 
Seguir para a etapa V e usar os parâmetros modificados*. 
 
V. Selecionar o gráfico de dimensionamento para os valores de Ec Em,d⁄  e 
Eb Em,d⁄  calculados na etapa III. No gráfico traçar a reta que liga os pontos de 
coordenadas (L 𝐷𝐷⁄ 𝑑𝑑,𝑚𝑚á𝑚𝑚 = (L D⁄ )𝑚𝑚á𝑚𝑚 = 𝑄𝑄𝑡𝑡 (𝜋𝜋𝐷𝐷
2𝜏𝜏𝑑𝑑)⁄ , 0) e (0,100%) com a 




Figura A14 – Correlação entre distribuição de carga na estaca, L/D e fator de 
redução de recalque devido ao embutimento – para 𝐸𝐸𝑐𝑐 𝐸𝐸𝑚𝑚⁄ = 50  (ROWE e 
ARMITAGE, 1987b). 
A reta traçada, chamada “reta de dimensionamento”, resulta da suposição de 
que após o completo deslocamento por atrito da interface, a tensão lateral, τ, 
permanece constante (ROWE e ARMITAGE, 1987b). Então, 𝑄𝑄𝑏𝑏 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄ = 1 −
𝜋𝜋𝐷𝐷𝐿𝐿τ 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄ , pode ser expressa por: 
 
Qp Qt⁄ = 1 − 4 �
L
D
� τ q𝑡𝑡� , (A1.38) 
 
Onde q𝑡𝑡 = 𝑄𝑄𝑡𝑡 (𝜋𝜋𝐷𝐷2 4⁄ )⁄  é a tensão aplicada na estaca.  
 
O ponto de interseção ((L D⁄ )𝑑𝑑 , (𝑄𝑄𝑝𝑝 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄ )𝑑𝑑) corresponde ao dimensionamento 
da estaca com abscissa igual a L𝑑𝑑 = (L D⁄ )𝑑𝑑 ∗ 𝐷𝐷, e coordenada igual a  𝑞𝑞𝑏𝑏 =
(𝑄𝑄𝑝𝑝 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄ )𝑑𝑑 ∗ 𝑞𝑞𝑡𝑡. Seguir para a etapa VI. 
 
Se não existe ponto de interseção no gráfico, o dimensionamento é elástico e 
um novo  gráfico deve ser selecionado de acordo com a relação Eb Em⁄  (ex. 
Figura A15). Nesse gráfico, a partir do ponto (0, Id), traçar uma reta  horizontal 
e avaliar: 
i. Se houver interseção da reta com a curva correspondente à relação 
Ep Er =⁄ Ep Ed⁄ , tem-se na abscissa (L D⁄ )𝑑𝑑 e, logo, L𝑑𝑑 = (L D⁄ )𝑑𝑑 ∗ 𝐷𝐷. 
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 Entrar com L D⁄ = (L D⁄ )𝑑𝑑  no gráfico de dimensionamento 
correspondente a Eb Er⁄  que relaciona L D⁄ ,  𝑄𝑄𝑝𝑝 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄  e Ep Er⁄ , e então 
achar (𝑄𝑄𝑝𝑝 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄ )𝑑𝑑. Logo, tem-se L𝑑𝑑 = (L D⁄ )𝑑𝑑 ∗ 𝐷𝐷 e 𝑞𝑞𝑝𝑝 = (𝑄𝑄𝑝𝑝 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄ )𝑑𝑑 ∗ 𝑞𝑞𝑡𝑡. 
Seguir para a etapa VI. 
 
ii. Se não houver interseção, D não satisfaz o critério de recalque. Voltar 
para a etapa I e aumentar o diâmetro ou o recalque máximo admissível.  
 
 
Figura A15 – Correlação entre L/D e fator de redução de recalque devido ao 
embutimento – para situação elástica (ROWE e ARMITAGE, 1987b). 
 
VI. Verificar se a tensão na ponta da estaca 𝑞𝑞𝑝𝑝 não excede valor máximo admissível  
qpa = σci, garantindo o fator de segurança para a rocha sob a estaca:   
qp ≤  qpa = σci (A1.39) 
 
Para fins de análise das condições últimas, a tensão de compressão máxima 
suportada pela rocha, 𝑞𝑞𝑝𝑝𝑚𝑚 = 2,5𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 , tem que ser maior ou igual a máxima 
















  (A1.40) 
 
Onde fs  é um fator de redução para condições últimas, adotado igual a 0,3, 
condição em que a probabilidade da tensão lateral mobilizada ser maior que a 
máxima suportada é menor que 0,5%.   
 
Finalmente, o dimensionamento da estaca é concluído caso as duas condições 
sejam satisfeitas. Senão, pelo menos uma condição não satisfeita, a solicitação 
na ponta da estaca controla o dimensionamento e, portanto, L ou D (ou ambos) 
devem ser aumentados e as etapas então devem ser realizadas novamente.  
Observação 1. Camadas de material alterado/compressível na parede do fuste. 
A presença desse material resulta em menor σci e Em, refletindo, portanto, em 
L maior. As seguintes possibilidades podem ser avaliadas: 
   
a) Após todo o processo de dimensionamento (etapas I - IV), se a 
extensão dessas camadas, Ls = ∑ camadas alteradas , for menor 
que D, recomenda-se aumentar o Ld, previamente dimensionado, até 
a profundidade L1 = Ld + Ls. 
 
b) Se Ls > D (e Ld = Ld∗ ), selecionar o menor valor entre Ld∗  e L1. 
 
Etapas do Método sem rebaixamento (𝑳𝑳𝑷𝑷 > 𝟎𝟎, Figura A12) 
 
I. Apesar de fornecer valores conservativos, ignorar o recalque e dimensionar a 
estaca seguindo as etapas de I a IV descritas anteriormente com a seguinte 
alteração na etapa V: 
 
i. Determinar Le, Et (módulo da rocha vizinha à estaca) e as relações  
Le D⁄ , Et Em⁄ . Da Figura A16 obter o fator de redução do recalque, 
(RF)𝜌𝜌 e o valor ajustado de I𝑑𝑑,  I𝑑𝑑∗ = I𝑑𝑑 (RF)𝜌𝜌 ⁄ .  
 









MÉTODO DE GOODMAN (1989)  
 
 
O método proposto por de GOODMAN (1989) para a distribuição da carga ao longo 
da estaca (lateral + ponta) é basicamente a reprodução do modelo de LADANYI (1977). 
É um método de dimensionamento elástico, sendo que o diferencia a análise das 
resistências de ponta e lateral máximas admissíveis e o cálculo do recalque na ponta da 
estaca. As tensões mobilizadas na ponta da estaca e na parede do furo são expressas 
respectivamente por: 
 









  (A1.42) 
 
A tensão mobilizada na ponta da estaca tem que ser necessariamente maior que o valor 







≤ 𝜎𝜎𝑝𝑝; (A1.43) 
 
A tensão de cisalhamento mobilizada na parede do furo deve ser igual a tensão 
cisalhante calculada por LADANYI (1977), correspondendo à restrição para otimizar 
o comprimento L calculado: 
 
  (𝑅𝑅 − 𝑅𝑅𝑏𝑏𝑚𝑚𝑠𝑠𝑏𝑏) (𝜋𝜋𝐷𝐷𝐿𝐿)⁄ = τ𝑓𝑓 (A1.44) 
 
Ainda, calcular o recalque na cabeça da estaca, com 𝑛𝑛 sendo o fator de redução devido 









Tabela A6 – Fator de redução de recalque devido ao embutimento (GOODMAN, 1989). 
L/a 
Fator de redução de recalque n 
0 2 4 6 8 14 
𝝊𝝊𝑷𝑷 = 0,0 1,0 1,4 2,1 2,2 2,3 2,4 
𝝊𝝊𝑷𝑷 = 0,3 1,0 1,6 1,8 1,8 1,9 2,0 




MÉTODO DE WILLIAMS et al. (1980b)  
 
Esse método semi-empírico é resultado de uma extensa campanha de 44 provas de 
carga de estacas em argilitos de Melbourne, Austrália. Além das provas de carga que 
atingiram a ruptura seguidas de inspeção/exumação, o desenvolvimento desse método 
teve a contribuição de ensaios de laboratório para a determinação dos parâmetros da 
rocha e análises teóricas e numéricas realizadas por DONALD et al. (1980)  
 
A principal vantagem desse método em relação aos existentes na época é que adota o 
regime elástico para o carregamento inicial e o regime elasto-plástico para 
deslocamentos elevados da estaca, elegendo o recalque como parâmetro limitante do 
dimensionamento. Os outros métodos restringem o dimensionamento pela carga 




WILLIAMS et al. (1980B) estudaram os possíveis fatores que influenciam a capacidade 
de carga da estaca. Os fatores que mais influenciam a resistência lateral e mais 
relevantes para o desenvolvimento do método de dimensionamento são: 
 
i. Resistência à compressão uniaxial da rocha intacta  
 
Conforme verificado por diversos autores, a tensão de cisalhamento lateral, 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑢𝑢, 
depende primariamente da resistência à compressão uniaxial da rocha, 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐 
(também chamada 𝑞𝑞𝑚𝑚). 
 
Os autores então definem o fator de redução da resistência lateral, 𝛼𝛼 = 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑢𝑢 𝑞𝑞𝑚𝑚⁄ , 
e apresentam a correlação experimental da Figura A17. A curva de melhor 
ajuste é dada por 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑢𝑢 = 𝛼𝛼𝛽𝛽𝑞𝑞𝑚𝑚 , segundo PEREIRA (2012).  
 
Os autores mostram que, para estacas em argilitos com fustes com rugosidades 
de profundidade da ranhura Sh > 4mm e inclinação das ranhuras relativa ao 
eixo da estaca Si > 150 , a redução de resistência lateral é menor que 5%.  
 
 
         
Figura A17 – Fator de redução da resistência lateral, 𝛼𝛼 = 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑢𝑢 𝑞𝑞𝑚𝑚⁄  (WILLIAMS et al., 
1980b). 
 




KULHAWY e CARTER (1992a) consideram o grau de alteração dos maciços 
rochosos, definindo o fator de redução da resistência lateral devido ao módulo 
do maciço, 𝛽𝛽 = 𝜏𝜏𝑓𝑓 (𝛼𝛼𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐)⁄ , e o 𝑗𝑗 = 𝐸𝐸𝑚𝑚 𝐸𝐸𝑐𝑐⁄  como sendo a relação entre os 
módulos do maciço e da rocha intacta (Figura A18). Essa correlação foi 
subsidiada por ensaios de campo realizados pelos pesquisadores.  
 
 
Figura A18 – Fator de redução da resistência lateral devido à alteração do 
maciço rochoso (WILLIAMS et al., 1980b). 
iii. Normalização da resistência lateral  
 
Uma vez que o método proposto engloba parte da região plástica da tensão de 
cisalhamento lateral, é necessário normalizar a tensão, conforme esquematizado 
na Figura A19.  
 
A curva normalizada para a modelagem, como vem do resultado de uma vasta 
quantidade de testes, já comporta propriedades da rocha, geometria da estaca e 
formato da curva tensão-deformação. No entanto, só é válida sua aplicação para 
estacas rugosas, com profundidade da ranhura Sh ≥ 4mm  e inclinação da 





(a) Método de normalização (b) Curva de projeto 
 
Legenda 
𝑓𝑓𝑏𝑏:  resistência mobilizada na ponta; 𝑓𝑓𝑏𝑏𝑏𝑏:  componente elástica da resistência 
mobilizada na ponta; 𝑓𝑓𝑏𝑏𝑝𝑝: componente plástica da resistência mobilizada na ponta; 
𝑓𝑓𝑠𝑠:  resistência mobilizada na lateral; 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑏𝑏:  componente elástica da resistência 
mobilizada na lateral; 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑝𝑝: componente plástica da resistência mobilizada na lateral; 
𝑓𝑓𝑏𝑏𝑦𝑦 : resistência mobilizada na lateral no ponto de limite elástico; 𝑓𝑓𝑏𝑏1: resistência 
mobilizada na lateral no ponto onde 𝜌𝜌 𝐷𝐷⁄ = 1%. 
Figura A19 – Fator de normalização da tensão elasto-plástica (WILLIAMS et al., 
1980b). 
   
 
Por sua vez, os fatores que mais influenciam a resistência da ponta e mais relevantes o 
desenvolvimento do método de dimensionamento proposto são: 
 
 
i. Razão de embutimento, L/D 
 
Da relação elástica clássica entre carga e recalque, 𝜌𝜌 = 𝑓𝑓𝑏𝑏𝐷𝐷(1−𝜐𝜐
2)
𝛼𝛼𝑚𝑚
𝐺𝐺𝜌𝜌, define-se o 
fator de capacidade de suporte NS = 𝑓𝑓𝑏𝑏 Em⁄ , que relaciona a tensão mobilizada 
na base, fb, com o módulo do maciço rochoso, Em. A Figura A20 apresenta os 
fatores de capacidade de suporte em função da razão entre recalque e diâmetro 





Figura A20 – Fator de capacidade de suporte, NS = 𝑓𝑓𝑏𝑏 Em⁄  versus 𝜌𝜌/𝐷𝐷 (%) 





Análises da variação do diâmetro da estaca no fator de capacidade de suporte NS  
indicam um reduzido descréscimo do fator com o aumento do diâmetro. 
Portanto, esse efeito é insignificante para diâmetros usuais maiores que 0,6m,  
 
iii. Normalização da resistência de ponta  
 
Um processo de normalização semelhante ao da resistência lateral é 
recomendado para a resistência de ponta. Adotou-se como parâmetro base para 
a normalização, a tensão para uma razão 𝜌𝜌/𝐷𝐷 igual a  1%, 𝑓𝑓𝑏𝑏1. A Figura A21 





(a) Método de normalização (b) Curva de projeto 
 
Legenda 
𝑓𝑓𝑏𝑏: resistência mobilizada na ponta; 𝑓𝑓𝑏𝑏𝑏𝑏: componente elástica da resistência mobilizada na 
ponta; 𝑓𝑓𝑏𝑏𝑝𝑝:  componente plástica da resistência mobilizada na ponta; 𝑓𝑓𝑏𝑏1:  resistência 
mobilizada na lateral para 𝜌𝜌 𝐷𝐷⁄ = 1%. 
 




O método de WILLIAMS et al. (1980b)  
 
 O método de dimebsionamento de WILLIAMS et al. (1980b) adota a seguinte notação: 
 
ρm : recalque máximo admissível; 
Fρ  : fator de segurança para o recalque; 
Iρ   : fator de influência para o recalque; 
Em : módulo de elasticidade da rocha/maciço rochoso; 
Q𝑠𝑠  : carga admissível mobilizada na lateral; 
Q𝑠𝑠𝑢𝑢: carga de pico mobilizada na lateral; 
Q    : carga admissível total na estaca; 
D    : diâmetro da estaca; 
Fc   : fator de segurança para a capacidade de carga da estaca. 
 




Esse método considera a mobilização das resistências lateral e de ponta e adota o 
recalque como critério de dimensionamento.  Tem como premissas principais: i. 
Condição drenada devido à rápida dissipação de poropressão; ii. Recalque admissível 
é o critério mais importante, seguido pela verificação da máxima capacidade de carga; 
iii. Comportamento não-linear; iv. Parâmetro de resistência à compressão uniaxial 
único, 𝑞𝑞𝑚𝑚 (extrapolada de ensaios de compressão triaxial); e v. Ensaios de campo e de 
laboratório para determinação de parâmetros, além de análises teóricas. 
 
São geralmente conhecidos do projeto o Em , Qd (carga de projeto), Ec  (módulo do 
concreto), qa (= σci), o ρm (recalque máximo admissível), e o diâmetro, D (pode vir 
da restrição à carga máxima no concreto).  
 
As etapas do método são as seguintes: 
 
1. Determinar L inicial assumindo que toda a carga será suportada pela lateral da 
estaca, 𝑓𝑓𝑠𝑠 = 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑢𝑢 e, portanto: 







onde 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑢𝑢 é definido como 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑢𝑢 = 𝛼𝛼𝛽𝛽𝑞𝑞𝑚𝑚  e 𝛼𝛼 𝑒𝑒 𝛽𝛽 determinados pelas correlações 
das Figuras A17 e A18, respectivamente. 
 
2. Para Fator de segurança relativo ao recalque Fρ = 2 (sugerido pelos autores 
para associar o grau de incerteza na estimativa/cálculo de E𝑚𝑚) e Iρ elástico da 













Figura A22 – Fator Iρ obtido segundo resultados numéricos de DONALD et al. 
(1980). 
 
3. Calcular a distribuição da carga para a base, Qbe, e lateral, Qse, conforme Figura 
A23. Portanto são determinados Qbe  (e fbe = 4Qbe (𝜋𝜋⁄ 𝐷𝐷2) ) , Qse  (e fse =
Qse (𝜋𝜋⁄ 𝐷𝐷𝐿𝐿)) e 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑢𝑢 (passo 1) 
 
 
Figura A23 – Distribuição da carga aplicada para maciço rochoso homogêneo 
(DONALD et al, 1980). 
 
4. Determinar a componente não linear da tensão lateral, considerando a razão  𝑓𝑓𝑠𝑠𝑒𝑒
𝑓𝑓𝑠𝑠𝑟𝑟
 
(passo 3) na Figura A22, que fornece 𝑓𝑓𝑠𝑠𝑟𝑟
𝑓𝑓𝑠𝑠𝑟𝑟














  para calcular a tensão mobilizada na lateral 𝑓𝑓𝑠𝑠  e a carga 
lateral, 𝑄𝑄𝑠𝑠 = 𝑓𝑓𝑠𝑠 ∗ 𝜋𝜋𝐷𝐷𝐿𝐿. 
 
5. Determinar a componente não linear da tensão na ponta, considerando a razão 
NS = 𝑓𝑓𝑏𝑏 Em⁄  e da Figura A20 (para 𝜌𝜌 𝐷𝐷⁄ > 1%  ). Logo, obtém-se NS =
𝑓𝑓𝑏𝑏1 Em⁄ ) e  𝑓𝑓𝑏𝑏1. Conhecido  
𝑓𝑓𝑏𝑏𝑒𝑒
𝑓𝑓𝑏𝑏1











se a tensão mobilizada na ponta 𝑓𝑓𝑏𝑏 e a carga lateral, 𝑄𝑄𝑏𝑏 = 𝑓𝑓𝑏𝑏 ∗ 𝜋𝜋𝐷𝐷2/4. 
 
6. Verificar a carga de projeto, 𝑄𝑄𝑑𝑑 por: 
 
                          𝑄𝑄 = 𝑄𝑄𝑏𝑏 + 𝑄𝑄𝑠𝑠 > 𝑄𝑄𝑑𝑑  (A1.47) 
 
Se o critério é satisfeito, prosseguir para o Passo 7. Do contrário, deve-se 
selecionar um L maior no Passo 1 e repetir o processo até satisfazer o critério. 
 
7. Verificar o fator de segurança da capacidade de carga, Fc. WILLIAMS et al. 
(1980b) recomendam FSc > 3 e fbu = 5qa:  
 
FSc =
𝑐𝑐𝑎𝑎𝑟𝑟𝑡𝑡𝑎𝑎 𝑚𝑚á𝑥𝑥𝑖𝑖𝑚𝑚𝑎𝑎 𝑠𝑠𝑢𝑢𝑝𝑝𝑜𝑜𝑟𝑟𝑡𝑡𝑎𝑎𝑠𝑠𝑎𝑎 𝑝𝑝𝑒𝑒𝑝𝑝𝑎𝑎 𝑏𝑏𝑎𝑎𝑠𝑠𝑒𝑒 + 𝑝𝑝𝑎𝑎𝑡𝑡𝑒𝑒𝑟𝑟𝑎𝑎𝑝𝑝
𝑐𝑐𝑎𝑎𝑟𝑟𝑡𝑡𝑎𝑎 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑡𝑡𝑎𝑎𝑝𝑝 𝑠𝑠𝑒𝑒 𝑝𝑝𝑟𝑟𝑜𝑜𝑗𝑗𝑒𝑒𝑡𝑡𝑜𝑜
> 3 
 
              FSc =
𝑓𝑓𝑠𝑠𝑟𝑟𝐴𝐴𝑠𝑠+𝑓𝑓𝑏𝑏𝑟𝑟𝐴𝐴𝑏𝑏
𝜇𝜇𝑑𝑑
  (A1.48) 
 
Se FSc > 3, a estaca está dimensionada corretamente, senão repetir o Passo 1, 
adotando-se L maior e seguir o procedimento completo até obter L que satisfaça 










O método assume que toda a carga aplicada é suportada pela lateral da estaca e é 
geralmente adotado em situações nas quais não se tem certeza da mobilização da ponta 
devido à presença de cascalhos no fundo do furo.  
 
Provas de carga mostram que, para rocha não intensamente fraturadas, a curva carga-
recalque é razoavelmente linear para carregamentos superiores a 50% da tensão de pico, 
justificando o dimensionamento da estaca carregada apenas lateralmente por meio dos 
critérios de tensão e recalque máximos admissíveis. Desta forma, tem-se: 
 




  (A1.49) 
 
              Q =  Q𝑠𝑠 ≤
Qsu
Fc
  (A1.50) 
 
O valor de FSρ é fortemente influenciado pelo grau de confiança na determinação do 
Em, uma vez que esse módulo é o principal parâmetro no critério de recalque máximo 
admissível (Q e D são parâmetros de projeto) e essencial para a determinação do Iρ. 
WILLIAMS et al. (1980b) recomendam FSρ = 2, quando Em é obtido de testes em 
laboratório ou in situ, e FSc = 3. 
 
O método consiste em seguir os Passos 1, 2, 4, 6 (Q =  Q𝑠𝑠 > Q𝑑𝑑) e 7 (F𝑐𝑐 = f𝑠𝑠𝑢𝑢A𝑠𝑠 Q𝑑𝑑⁄ ) 
do procedimento anterior. 
 
A metodologia de WILLIAMS e PELLS (1981) é de certa forma uma simplificação do 
método de WILLIAMS et al. (1980b), pois consideram apenas solicitação lateral em 
regime elástico. Assim, eles sugerem apenas os Passos 1, 6 (Q =  Q𝑠𝑠 > Q𝑑𝑑 e  Q𝑠𝑠 =
f𝑠𝑠𝑢𝑢A𝑠𝑠) e 7. (F𝑐𝑐 = f𝑠𝑠𝑢𝑢A𝑠𝑠 Q𝑑𝑑⁄ ). O Passo 2 é realizado para a verificação da condição de 
recalque máximo admissível.  
 




O método admite que toda a carga aplicada é suportada pela base da estaca e é 
geralmente utilizado quando não se tem certeza da mobilização da lateral devido à 
deterioração do fuste ou quando se tem pequenos embutimentos em rocha muito fraca. 
WILLIAMS et al. (1980b) sustentam que, mesmo para pequenos recalques, o sistema 
estaca-interface já se encontra em regime plástico. Além disso, para L D⁄ < 2, faz-se 
necessário um fator de segurança para a resistência da ponta, apesar das provas de carga 
indicarem que a resistência de pico ocorre para valores maiores que 5qa (=5σc). Para 
L D⁄ > 2, a rocha começa a romper apenas para 𝜌𝜌 𝐷𝐷⁄ > 25% e tem resistência de ponta 
maior que 10qa  (=10σc ), não sendo obrigatório uso de fator de segurança para a 
resistência de ponta.  
 
Com o intuito de verificar a adequação do método de dimensionamento, os 
pesquisadores compararam valores obtidos pelo método com valores determinados por 
modelagem numérica por elementos finitos, com excelente concordância de resultados 
(Figura A24).  
 
 
Figura A24 – Comparação de resultados calculados com o Método de WILLIAMS et 
al. (1980b) e obtidos de simulação numérica (WILLIAMS et al., 1980b). 
 
WILLIAMS et al. (1980b ) sugerem algumas recomendações práticas: 
 
i. Limpeza da base do furo. Caso não haja inspeção visual e/ou garantia da 
limpeza pelo método de construção, deve-se considerar detritos acumulados na 
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base do furo e o dimensionamento da estaca realizado para mobilização lateral 
apenas, aumentando, portanto, L da estaca e custos da obra;  
 
ii. Execução da estaca com presença de lama bentonítica e umidade do fuste. 
Resultados de provas de carga indicam que para parede rugosa, não há perdas 
significativas de resistência lateral; 
 
iii. Limpeza da parede do furo em rocha alterada com fragmentos da perfuração 
por meio de circulação de água.   
 
 
MÉTODO DE HORVATH et al. (1983) 
 
 
HORVATH et al. (1983) instrumentaram 6 estacas em argilito de diâmetro igual a 
710mm e comprimento igual a 1370mm e analisaram mais de 200 testes (HORVATH, 
1982), objetivando avaliar a importância da resistência à compressão uniaxial da rocha 
e da rugosidade na resistência ao cisalhamento lateral.  
 
Sugerem uma correlação empírica entre a resistência à compressão uniaxial da rocha 
intacta, 𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐, e a resistência lateral no início do comportamento não linear (plastificação 
e ruptura), 𝑞𝑞𝑠𝑠𝑓𝑓 = 𝑞𝑞𝑠𝑠, para o caso de método construtivo convencional  (Figura A25), 
como sendo: 
 





Figura A25 – Correlação entre resistência à compressão uniaxial da rocha intacta ou 
concreto e a resistência lateral (HORVATH et al., 1983). 
 
O dimensionamento de estacas proposto por HORVATH (1983) é composto por dois 
métodos em função do estado:  
 
i. Método de dimensionamento no estado limite 
 
É uma análise preliminar do comportamento da resistência da estaca (também 
sugerida por ROSENBERG e JOURNEAUX, 1976), onde a carga aplicada na 
estaca é distribuída para a ponta e a lateral da estaca. A resistência na ponta e o 
diâmetro são parâmetros assumidos, tendo como base as propriedades da rocha. 
Assim, a carga restante é transferida para a lateral da estaca , 𝑄𝑄𝑠𝑠, e a resistência 
lateral determinada por 𝑞𝑞𝑠𝑠 = 𝑏𝑏 0,8𝑅𝑅𝑅𝑅0,45(𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐)
3
2  . Desta o comprimento da 





  (A1.52) 
 
ii. Método de dimensionamento no estado elástico 
 
O método considera que a adesão perfeita da estaca na parede do furo, sem 
deslocamentos da interface.  HORVATH et al. (1983) propõem uma  
combinação dos métodos de LADANYI (1977) e de PELLS e TURNER (1979), 




1. Selecionar um diâmetro D e calcular o comprimento máximo  𝐿𝐿𝑚𝑚á𝑚𝑚 , 





  (A1.53) 
 
com  𝑞𝑞𝑠𝑠 = 𝑏𝑏 0,8𝑅𝑅𝑅𝑅0,45(𝜎𝜎𝑐𝑐𝑐𝑐)
3
2,  𝑅𝑅𝑆𝑆 = 2  e 𝑏𝑏 =  0,2 𝑎𝑎 0,3 
 
2. Determinar a distribuição de carga 𝑛𝑛 = 𝑄𝑄𝑝𝑝 𝑄𝑄𝑡𝑡⁄  conforme PELLS e TURNER 
(1979) considerando 𝐸𝐸𝑐𝑐 𝐸𝐸𝑟𝑟⁄  e 𝐿𝐿𝑑𝑑 < 𝐿𝐿𝑚𝑚á𝑚𝑚. 
 





  (A1.54) 
 
4. Repetir os Passos 1 a 3  até 𝑞𝑞𝑠𝑠𝑑𝑑 = 𝑞𝑞𝑠𝑠, e assim determinar o comprimento de 
projeto 𝐿𝐿𝑑𝑑. 
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